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Capitolo 1
Introduzione
Questa tesi nasce dalla volontà della Curia Arcivescovile di Pisa, in particolare
della Parrocchia di San Paolo a Ripa d'Arno nella persona del Parroco don Luca
Volpi, di riportare la Chiesa di San Paolo al suo tradizionale utilizzo di luogo di
culto.
Essa è infatti chiusa per inagibilità dal 2012 a causa di un avanzato stato
di degrado dell'ediﬁcio, in particolare della copertura in legno, nelle sue parti
strutturali e portate, e della parete lato Sud, visibilmente lesionata. A questo si
unisce una preoccupante rotazione dell'intera costruzione, le cui pareti risultano
inclinate verso il ﬁume Arno.
La complessità delle problematiche della chiesa ha reso necessario in primis
un continuo monitoraggio delle lesioni e degli spostamenti verticali ed orizzontali
della struttura; in seguito, ai ﬁni del consolidamento della stessa, ha richiesto una
campagna di indagini geotecniche e geoﬁsiche che portasse alla deﬁnizione del pia-
no di posa delle fondazioni e della loro geometria, nonché ad una caratterizzazione
meccanica statica e dinamica del terreno.
La presente tesi comprende la caratterizzazione geotecnica del sottosuolo e
aﬀronta in particolare il problema della valutazione della risposta sismica locale,
volta a determinare l'eﬀetto delle interazioni tra le onde sismiche e le condizioni
di sito in funzione delle caratteristiche morfologiche, stratigraﬁche e meccaniche
dei depositi su cui insiste la chiesa.
L'elaborato di tesi si sviluppa in una prima sezione in cui è descritta la Chiesa
di San Paolo a Ripa d'Arno, dal punto di vista storico e architettonico, e le sue
problematiche strutturali.
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1. Introduzione
Una seconda in cui viene esposto il programma di indagini geotecniche che
hanno condotto alla deﬁnizione del proﬁlo stratigraﬁco, delle caratteristiche ﬁsico-
meccaniche di ogni strato e della sua variabilità spaziale, dunque la descrizione
del proﬁlo stesso.
La terza parte è dedicata alla campagna di indagini geoelettriche volte alla
deﬁnizione di piano di posa e geometria della fondazioni.
Nella quarta sezione si aﬀronta, in riferimento alle prescrizioni normative delle
NTC-08 e delle "Linee Guida per la valutazione e riduzione del rischio sismico
del patrimonio culturale", il tema della risposta sismica locale discutendone i
principali metodi di analisi.
La quinta ed ultima parte delinea i dati di input necessari alla valutazione di
risposta sismica locale nel caso della Chiesa di San Paolo a Ripa d'Arno secondo
i codici di calcolo adottati e le conclusioni del caso in base agli output restitui-
ti. Discute inoltre lo scenario complessivo riscontrato con l'intera campagna di
indagini.
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1.1 L'ediﬁcio
La chiesa, denominata "San Paolo a Ripa d'Arno" è situata nel comune di Pisa
nell'omonima piazza, al termine del Lungarno Sonnino in direzione del "Ponte
della Cittadella" alla quota di 4.60 metri s.l.m..
Figura 1.1: Inquadramento territoriale
Essa fa parte di un complesso architettonico che comprende ad oggi soltanto
la canonica, posizionata a Sud in adiacenza al transetto, ma che ha subito diverse
variazioni nel corso degli anni.
L'ediﬁcio è a croce egizia, a tre navate, absidata; è composto da una navata
principale e due laterali, un transetto con cupola sull'incrocio e dall'abside termi-
nale. La facciata è a due spioventi, con lesene, archi ciechi e tarsie marmoree, e
tre ordini di logge con cornici marcapiano scolpite, completata nel XIV secolo da
Giovanni Pisano.
L'interno è molto austero, articolato per mezzo di colonne e archi lievemente
acuti; il soﬃtto è costituito da una orditura lignea a vista. Quali elementi di pregio
si segnalano aﬀreschi del Buﬀalmacco presenti nel pilastro sinistro in prossimità
della zona presbiterale e nella nicchia sulla parete del braccio sinistro del transetto,
anche se in buona parte distrutti. Sono inoltre presenti un sarcofago romano del
IV secolo usato come tomba medievale, un crociﬁsso su tavola del XIII secolo e
"Madonna col Bambino e Santi" di Turino Vanni.
L'ediﬁcio è ovviamente oggetto di vincolo ai sensi del Titolo II del Codice dei
Beni Culturali.
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Figura 1.2: Vista della Chiesa di San Paolo a Ripa d'Arno
1.1.1 La storia della Chiesa di San Paolo a Ripa
Le prime fonti riguardanti la Chiesa di San Paolo a Ripa d'Arno, presenti nel-
l'archivio del convento di Vallombrosa con essa conﬁnante, indicano che nel 1032
l'ediﬁcio, costruito al posto di un preesistente monastero e con dimensioni più
contenute rispetto alle attuali, fosse già presente, di proprietà dell'ordine di San
Benedetto, e adibito a luogo di culto. Negli anni seguenti si assistette ad una
continua crescita della chiesa: nel 1063 venne allargata la navata sinistra e il re-
lativo rivestimento marmoreo, mentre la navata destra non ebbe la stessa ﬁnitura
perché conﬁnava appunto con il convento. L'ediﬁcio allora non aveva il transetto
e presentava una conclusione absidale diversa dalla attuale. Successivamente, nel
1074, la chiesa passò in proprietà dei Vallombrosani e proprio in quegli anni Papa
Alessandro II dette facoltà al Vescovo di Pisa di usare San Paolo" ﬁno al termine
della costruzione della Cattedrale per esercitare il culto e le pubbliche funzioni
nelle grandi solennità.
Nel 1101 un incendio devastò il complesso e in seguito, nel 1118, la chiesa fu
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nuovamente ingrandita: si allungarono le navate (ciò spiega l'anomalia dei quattro
pilastri terminali, dei quali due sono di origine più antica), si aprirono i grandi
archi acuti per alzare le pareti e reggere la cupola, si costruirono i bracci laterali
del transetto e si ediﬁcò la cupola.
Nel 1149 Eugenio III, papa pisano, consacrò la chiesa. Nello stesso anno fu
applicato sulla facciata il verrucano monocromo, come nei tratti inferiori del
prospetto Nord e nella zona absidale e alla ﬁne del XII secolo si completarono
i due chiostri lato Sud della chiesa e l'abside. Le cronache parlano anche della
presenza di un piccolo cimitero. Nel XIII secolo furono ultimati il ﬁanco sinistro
e il prospetto Nord ed il campanile fu isolato rispetto alla chiesa, posizionato alla
sinistra della facciata principale. Nel XIV secolo la chiesa fu ﬁnalmente comple-
tata. E' in questi stessi anni che Bruno e Buﬀalmacco dipinsero i loro aﬀreschi e
che la ﬁnestra gotica sull'abside venne aperta.
Nel XV secolo la chiesa divenne abbazia e fra il XV e il XVI secolo passò in
commendato a diverse famiglie, fra cui i Medici e i Grifoni. In questi anni un
incendio pregiudicò gran parte delle architetture presenti e proprio la famiglia
Grifoni si prese l'onere del restauro delle stesse.
Dalla ﬁne del XVI secolo all'inizio del XIX la chiesa viene assegnata all'Ordine
dei Cavalieri di Santo Stefano che eseguirono la ristrutturazione del transetto; è
in questi anni che la chiesa divenne parrocchia.
Figura 1.3: Inquadramento nel Catasto Leopoldino e sovrapposizione al Catasto
Attuale
Nel XIX secolo l'ediﬁcio fu sottoposto ad un grande lavoro di restauro: furono
ripristinati gli aﬀreschi e all'interno fu conferito uno stile neogotico; in seguito, un
ulteriore restauro ad opera di Pietro Bellini ricondusse l'ediﬁcio alle sue presunte
strutture originali.
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Fra il 1890 e il 1895 si restaurò il tetto: si legge nelle cronache che si prescrisse
"lo smontaggio di tutta la vecchia copertura del tetto [...] levare i legnami [...] rimettere
solo quelli buoni" (voce 6 del computo allegato ai lavori, archivio della Soprinten-
denza di Pisa, da parte della Ditta Antonini). Nella relazione conclusiva dei lavori
si descrisse il restauro di cupole e manto con travi di abete per grossa e piccola
orditura, oltre al rifacimento di gronde e docce; ma già nel 1898 vennero denuncia-
ti problemi legati alle inﬁltrazioni di acqua piovana con conseguente deperimento
delle strutture lignee, per il quale si chiedevano riparazioni urgenti. Fra il 1904 e il
1908 si provvedette a restaurare la copertura della crociera di destra. Fra il 1903
e il 1927, si restaurarono il resto del tetto, la facciata sud e la tavola del Vanni; si
sostituirono inoltre l'architrave marmoreo e gli stipiti del transetto sinistro.
A seguito dei bombardamenti che interessarono Pisa nel 1943, la chiesa fu
gravemente danneggiata, addirittura una bomba penetrò nella navata, fortuna-
tamente non esplodendo. La facciata Sud e buona parte della copertura furono
distrutti, come pure parte del colonnato destro; tutta la chiesa risultò comunque
in condizioni precarie. I lavori, che si protrassero ﬁno al 1960, consistettero nella
ricostruzione di una parte delle pareti della navata Sud e di quella principale, fatto
ben visibile per diﬀerenti tipologie murarie presenti; fu inoltre sostituito il fusto
di una colonna lato sinistro e ricomposti i capitelli. Si provvedette a ricostruire il
tetto utilizzando per buona parte materiale di recupero e fu rinnovata gran parte
della pavimentazione. L'abside e il transetto furono liberati dalle costruzioni ad-
dossate, venendo così alla luce la sala capitolare dei monaci Olivetani, adibita a
sacrestia.
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Figura 1.4: Le parete sud distrutta in seguito ai bombardamenti vista dall'altare
maggiore
Nel 1954, dopo la collocazione delle porte e il restauro delle vetrate, la chiesa
fu riaperta al culto. Fu ripristinato l'arredamento e, nel 1961, ricostruito l'organo.
Si denunciano però ancora danni al tetto, soprattutto in prossimità della cupola,
compromettendo la stabilità delle strutture (archivio della Soprintendenza si Pi-
sa) . Fra il 1961 e il 1965 si ebbe la ricollocazione in chiesa degli aﬀreschi restaurati
e della tavola della Vergine e Santi e si eseguirono alcuni interventi sulla parete
Nord, mentre si prese ulteriore coscienza delle deplorevoli condizioni di quella lato
Sud a seguito delle ricostruzioni e dei rimaneggiamenti dopo il bombardamento.
Nel 1967 un fulmine colpì la chiesa e si riscontrarono dei danni alla cupola e al
tetto del transetto Nord repentinamente riparati. Nel 1988 si disposero gli interni
diversamente, con una nuova sistemazione di coro e altare, e, contemporanea-
mente furono eseguiti interventi di restauro alla facciata principale e al manto di
copertura. Nel 2004 si realizzò la nuova pavimentazione, tuttora presente.
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1.1.2 Le caratteristiche architettoniche
La facciata principale, rivolta ad Ovest, è scandita a livello inferiore da cinque
arcate cieche, su paramento in grossi blocchi di verrucano, mentre la parte alta
è divisa in tre ordini di loggiati ciechi su paramenti in marmo. All'interno della
prima, terza e quinta arcata si aprono i portali di accesso. Quello centrale è più
alto e presenta in sommità un architrave monolitico decorato a cerchi. Quello del
portale sinistro poggia su lesene con capitello ed è decorato ad intarsi. Questi
ultimi presentano una sovrastante lunetta a tutto sesto, mentre quella del portale
destro è a sesto acuto con losanga. Anche le due arcate a destra presentano il
sesto acuto con doppia ghiera. Sui tre livelli superiori di loggiato, otto colonnine
sorreggono sette arcate. Al primo livello si aprono due monofore laterali, mentre
a livello superiore ve ne è una centrale. Un'apertura ad arco si trova nella seconda
arcatella di destra dell'ultimo livello.
Figura 1.5: Particolare della facciata
Sul ﬁanco destro, lato Sud, si aprono sei monofore lungo la navata e sei nel
claristorio. Il paramento murario si presenta variegato e con diverse tipologie
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murarie, piuttosto decoese, a causa della ricostruzione post-bellica. Accanto al
verrucano si trovano infatti elementi in laterizio di diversa pezzatura. Il ﬁanco
sinistro, a Nord, presenta tredici arcate cieche, sia sulla parete della navata che
sul claristorio. Sulla pietra verrucana si innalza il rivestimento marmoreo bicolore
a ﬁlari alterni. La stessa tipologia contraddistingue il braccio sinistro del tran-
setto lato facciata, dove continuano a girare le arcate. La facciata del transetto
presenta anch'essa un'architettura analoga a quella sopra illustrata, come pure
l'altra parete. Sul retro la parete del braccio destro del transetto presenta nella
parte bassa due aperture tamponate e un oculo, nella parte alta una monofora,
una fessura lucifera ed un coronamento ad arcatelle. Nella partizione più prossima
all'abside troviamo un arco tamponato e, a livello superiore, due arcate dispari
con monofora. La parete semicircolare dell'abside è suddivisa in cinque parti da
lesene sorreggenti archi in pietra lavorati. Al di sopra della copertura dell'abside
è visibile la parete dell'arcosoglio, che presenta quattro paraste nella parte al di
sotto del frontone.
Figura 1.6: Transetto e abside
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La chiesa, internamente, presenta un impianto a tre navate con transetto ed
abside semicircolare. Due ﬁlari di sei colonne corinzie, oltre ad un pilastro qua-
drato, sorreggono sette archi a sesto acuto. Le otto ﬁnestre bicrome del claristorio
sono strombate verso l'interno. Le coperture della navata centrale e dei transetti
sono sorrette da capriate palladiane (composte cioè da due puntoni, la catena,
due saette e un monaco) sorrette da mensole scolpite, anch'esse lignee. Al di sopra,
cinque terzere sorreggono i travicelli e l'impianto in mezzane. La copertura delle
navate laterali è anch'essa lignea con falsi puntoni poggianti su travi agganciate
con mensole in pietra alle murature. Il paramento murario della navata destra, a
sacco, presenta un paramento a corsi di materiale rustico, con marcate ricuciture
in laterizio e in pietra a corsi pseudo-regolari. La parte superiore è in blocchi
regolari di tufo, come la parete sopra le colonne; in parte a mattoni con ﬁnitura
a ﬁnta pietra. Questa navata è più stretta della sinistra; la sua copertura è con
orditura lignea e soprastante laterizio. Il paramento murario nella navata sinistra
è più omogeneo dell'altro e scandito da sei monofore. Sopra il portale architravato
di controfacciata vi è un arco a ferro di cavallo su cui corre una cornice e si apre un
oculo. Al di sopra tre monofore sono disposte a piramide. L'orditura muraria è a
conci di pietra squadrata nella parte bassa e in muratura in quella alta. Lo stesso
modulo si ripete per i portali laterali, dove l'arco della lunetta di quello destro è
a tutto sesto, mentre in quello sinistro l'arco è a piattabanda. La parete di testa
del braccio sinistro del transetto presenta monofore e una nicchia contenente una
piccola porzione di aﬀresco. Il paramento murario è in pietra con corsi regolari
ﬁno all'imposta dell'arco della monofora inferiore, al di sopra è in mattoni. Sulla
parete lato abside si apre un portale tamponato mentre, sul proseguimento, nel
braccio destro del transetto vi sono due monofore di cui solo una tamponata. Tra
le due sirleggono, sul paramento murario misto pietra e laterizio, un arco a sesto
acuto e un altro di scarico e, in asse con questo, un oculo. Nella parete di destra,
sorreggente l'organo, si aprono due monofore e la porta di accesso alla sagrestia.
Al centro, nell'intersezione fra la navata principale e il transetto, si erge la cupola
emisferica che poggia su quattro pennacchi poggianti a loro volta su arconi a sesto
acuto presenti su tutti e quattro i lati, di cui tre, con esclusione di quello sulla
prospiciente la navata centrale, presentano ulteriori archi sottostanti a tutto se-
sto. Completa la chiesa l'abside realizzato in pietra a corsi regolari con monofora
centrale.
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Figura 1.7: Interno della chiesa prima della dichiarazione di inagibilità
1.2 Le problematiche emerse
1.2.1 La copertura
La copertura è stata esaminata dall'impresa Legno DOC che si è occupata della
diagnostica eseguendo prove in loco fra i mesi di Luglio e Agosto. Nella relazione
consegnata, in cui si descrivono i risultati di tale indagine, emerge chiaramente la
precarietà dell'intera copertura, seppur con maggiore o minore intensità a seconda
delle aree.
La specie legnosa presente è essenzialmente l'abete, pur accostata ad elementi
in castagno e pino, mentre le mensole sono in quercia. In particolare le tre capria-
te poste in prossimità dell'ingresso, rimaneggiate in epoca postbellica, presentano
elementi nuovi di specie diversa (castagno, pino) e altri di recupero, sezioni diverse
e diﬀerente tipologia di unione. Le altre sette capriate della navata centrale pre-
sentano invece una tipologia piuttosto omogenea e più antica. Anche le strutture
lignee dei transetti appaiono modiﬁcate con elementi nuovi e di recupero rilavora-
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ti, con una cura nelle lavorazioni e nella realizzazione delle unioni che porterebbe a
collocare l'intervento fra la ﬁne del XIX secolo e l'inizio del XX. Tutte le strutture
lignee presentano degrado dovuto a funghi da carie e/o insetti xilofagi.
Ne derivano le migliori condizioni delle capriate più recenti, sia per il man-
tenimento dell'aspetto geometrico, sia per la bontà del materiale: tutte e tre
necessitano di veriﬁche statiche per accertare la rispondenza alle azioni sollecitan-
ti, ma solo tre/quattro elementi pare necessitino d'interventi di consolidamento.
Le altre sette capriate presentano invece situazioni più delicate e da valutare con
attenzione. Tutte presentano in maniera marcata un'alterata conformazione geo-
metrica: i monaci poggiano e scaricano parte della sollecitazione sulla catena
sottostante, che quindi funge anche da trave di sostegno, sottoposta a ﬂessione.
Probabilmente proprio la sezione piuttosto consistente di queste ultime ha per-
messo alla copertura di arrivare ﬁno ad oggi in condizioni accettabili. Tutti gli
elementi sono da veriﬁcare e tutte le capriate appaiono dissestate e presentano
elementi da consolidare o sostituire; la carpenteria risulta degradata o assente e le
unioni in parte compromesse. Soprattutto la quinta e le ultime tre verso la zona
presbiterale sono risultate fortemente dissestate, con diversi elementi deteriorati
da consolidare o sostituire, e per queste sarà opportuno valutare una loro totale
sostituzione.
E' da segnalare inoltre che tutta la porzione di muratura interessata dalle
capriate risulta decoesa e ruotata verso Nord.
Gli arcarecci della navata centrale dovranno essere oggetto di veriﬁca statica,
ma per dieci è consigliata la sostituzione a causa dell'entità di degrado in corso.
Per i travicelli si dovrà valutare caso per caso la loro eventuale sostituzione.
Le mensole a sostegno delle capriate, piuttosto antiche, hanno l'alburno ge-
neralmente degradato da insetti e le fessurazioni da ritiro chiuse con zeppe di
legno.
Per quanto riguarda il transetto, il braccio sinistro presenta una situazione
migliore rispetto alla navata in quanto non sono presenti situazioni di marcato
degrado, tranne la catena e un puntone della capriata prossima alla cupola. Ana-
logamente il braccio destro presenta solo la catena della capriata prossima alla cu-
pola come elemento da consolidare. Anche queste strutture dovranno comunque
essere veriﬁcate staticamente per giudicarne la idoneità strutturale.
Diversa è invece la situazione degli arcarecci: su ambedue i bracci sono infatti
presenti elementi molto degradati per i quali è stato necessario eﬀettuare dei
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puntellamenti di sostegno e soprattutto nel braccio sinistro quasi tutti gli elementi
dovranno essere sostituiti. Per i travicelli si dovrà valutare caso per caso la loro
sostituzione. Relativamente alle mensole a sostegno delle capriate, vale lo stesso
detto per quelle della navata centrale.
La struttura è della copertura delle navate secondarie è invece costituita da
falsi puntoni sorretti da travi di banchina a loro volta posate su mensole in pietra.
Le travi di banchina sono 22 inferiori e 22 superiori, e i falsi puntoni 108 per la
navata Nord mentre per quella Sud rispettivamente 23+23 e 107. Alcuni elementi
sono risultati di scarsa qualità meccanica, deformati e degradati da funghi della
carie e/o insetti Xilofagi tantochè per parte di questi è consigliata la sostituzione.
In tutta la chiesa sono poi presenti elementi lignei che presentano danni per
schegge di bomba.
1.2.2 La struttura muraria
A causa dell'accrescimento articolatosi in più periodi, ma soprattutto delle demo-
lizioni e successive ricostruzioni causate dai bombardamenti del 1943, la chiesa è
costituita da diverse tipologie murarie. Le murature giunte ﬁno ad oggi in buono
stato di conservazione presentano una tipologia a sacco ma piuttosto coesa, rea-
lizzata con paramenti in pietra e solo a tratti di laterizio, questi sopratutto nelle
parti alte della facciata principale e dei transetti, con sacco di modesto spessore
e presenza di diatoni. La facciata principale e quella a nord sono similari, come
pure il transetto sinistro, per fattura e ﬁnitura. I suddetti elementi presentano
ammorsamenti fra le pareti ortogonali. Il prospetto esterno del transetto denota
invece una diversità nel paramento: la parte a Sud oltre l'abside presenta infatti
un'architettura più povera, per circa metà in pietra, e la restante (superiore) in
mattoni. La porzione che invece denota caratteristiche non solo diﬀerenti, ma an-
che alquanto peggiori, è quella a Sud, interessata dalla ricostruzione post-bellica.
La parete, infatti, presenta diversi interventi di ripristino con diﬀerenti caratte-
ristiche: elementi resistenti, pietre e laterizi, a loro volta di deiversa dimensione
e accuratezza nella squadratura, diﬀerenti tessiture e sfalsamento dei giunti. Ad
alcune parti più curate, realizzate con pietre sbozzate e ﬁlari orizzontali continui,
tali da garantire un buon contatto, e sfalsati verticalmente, si aﬃancano altre
raﬀazzonate non rispondenti alle regole dell'arte. Inoltre la presenza di marcate
lesioni evidenzia la discontinuità di queste porzioni murarie. La tipologia muraria
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è sempre a sacco, ma con paramenti piuttosto esigui e riempimento interno decoe-
so; inoltre non paiono presenti collegamenti trasversali adeguati. Questa parete
laterale è stata inoltre scarsamente ammorsata alla facciata principale, al con-
trario dell'altra; ciò si può dedurre anche dal diﬀerente quadro fessurativo della
zona: mentre la prima presenta una lesione pressoché verticale in corrispondenza
dell'intersezione, l'altra è lesionata in corrispondenza della prima monofora sul
prospetto esterno e del primo arco all'interno. L'eventuale rotazione della faccia-
ta verso l'esterno ha solo in quest'ultimo lato una porzione di martello murario
che ne contrasta il movimento. Nella Figura 1.8 risulta evidente il distacco del-
la facciata, le lesioni dovute alle deformazioni plano-altimetriche delle strutture
murarie e il degrado della zona prossima alla copertura.
Figura 1.8: Quadro fessurativo del prospetto Sud
La diagnostica della struttura muraria è stata condotta dal Dott. Ing. Claudio
Barandoni sia mediante indagini di natura-storico evolutiva che in situ, queste ul-
time poco invasive e assolutamente non distruttive quali endoscopie e termograﬁe.
Il giudizio sulle diverse qualità murarie presenti è stato quindi espresso attraverso
il metodo IQM - Indice di Qualità Muraria, come proposto da Borri e De Maria,
formulato sulla base di studi e veriﬁche condotti per il Dipartimento della Prote-
zione Civile e il Ministero per i Beni Culturali. Tali studi, rivolti a determinare
una corrispondenza fra due approcci diversi, basati l'uno sull'analisi qualitativa
della regola dell'arte e l'altro sulla sperimentazione ﬁsica diretta, hanno portato
a stabilire una correlazione fra alcuni indicatori del rispetto della regola dell'arte
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ed i parametri meccanici che governano il comportamento della muratura rispetto
ad azioni verticali alla sezione muraria, azioni nel piano della muratura ed azioni
fuori piano.
Il risultato ﬁnale di questo tipo di analisi è così costituito da tre valori, variabili
fra 0 e 10, associati alla tipologia muraria e dipendenti dalla direzione dell'azione
sollecitante che indicano l'Indice di Qualità IQ. Ciascuno di questi valori viene
associato ad una classe di appartenenza della muratura, indicata con A, B o C.
Ad una muratura di categoria A corrisponde un buon comportamento strutturale;
ad una muratura di categoria B corrisponde un comportamento di media qualità;
inﬁne una muratura di categoria C manifesta un comportamento insoddisfacente
di fronte alle sollecitazioni ipotizzate. In particolare, l'attribuzione della categoria
è descritta nella Tabella 1.1.
Tabella 1.1: Categorie di muratura per classi di IQM
Tipo di azione
Categoria di muratura
A B C
Azioni verticali 5 ≤ IQ ≤ 10 2.5 ≤ IQ ≤ 5 0 ≤ IQ ≤ 2.5
Azioni ⊥ al piano 7 ≤ IQ ≤ 10 4 ≤ IQ ≤ 7 0 ≤ IQ ≤ 4
Azioni orizzontali ⊥ al piano 5 ≤ IQ ≤ 10 3 ≤ IQ ≤ 5 0 ≤ IQ ≤ 3
Dall'analisi eﬀettuata emerge chiaramente una marcata diﬀerenza tipologica e
strutturale fra la parete Sud e le altre: infatti mentre quella lato Nord e la facciata,
a Ovest, presentano qualità meccaniche adeguate, l'altra, peraltro maggiormente
monitorata, presenta caratteristiche diverse, ma sempre deﬁcitarie. Nella Tabella
1.2 sono riportati i risultati ottenuti per la parete Sud.
Tabella 1.2: IQM restituiti dall'analisi della parete sud
cod. Azioni verticali Azioni fuori piano Azioni nel piano
2 B C B
4 B B/C B
5 B C B
16 B B/C B
18 B C C
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Figura 1.9: Parete Sud
Figura 1.10: Parete Nord
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A ciò va aggiunto il marcato quadro fessurativo sopra descritto, presente
soprattutto nelle zone di discontinuità, che ne aggrava la condizione.
1.2.3 Il "fuori piombo" delle pareti
Altre indagini sono state poi condotte per valutare la presenza di eventuali fuori
piombo e spanciamenti: nella navata centrale sono stati seguiti controlli ogni
quattro metri su ambo i lati. E' emerso che tutta la chiesa è inclinata: l'inclina-
zione è piuttosto marcata sia verso l'Arno sia verso la zona absidale. Un discorso
più articolato riguarda proprio le due pareti laterali della navata centrale: il fuori
piombo si presenta, infatti, più marcato ﬁno alla sommità delle arcate, per poi
diminuire ﬁno alla porzione interessata dalle capriate che invece ruota prepoten-
temente verso l'Arno. Questa situazione può essere così spiegata: la parte bassa,
più inclinata, seppur con le opportune modiﬁche è la porzione già esistente nel
1032; la parte superiore, costruita un secolo più tardi, può essere stata costruita
più dritta per compensare la rotazione già avvenuta, come accadde per il Cam-
panile di Piazza dei Miracoli. Inoltre la porzione sotto la copertura è sottoposta
a fenomeni defomativi locali dovuti al cedimento delle capriate lignee.
Recentemente, inﬁne, allo scopo di una precisa valutazione degli spostamenti
orizzontali e verticali delle pareti, è stata installata una rete di monitoraggio
composta da stazioni totali e un sistema di livellazione. Se ne riporta lo schema
in Figura 1.11.
Altra deformazione che ha interessato la chiesa è una ﬂessione della parte
centrale verso l'Arno. Pare che l'aula della chiesa si sia comportata come una
trave appoggiata agli estremi": la facciata principale e ancor più il transetto
hanno funto da ancoraggi laterali, mentre la parte centrale, più deformabile, si
è ﬂessa verso Nord. Questo fenomeno è visibile dall'alto come deformazione
della copertura, ma è stato confermato dai diﬀerenti valori di fuori piombo" delle
pareti perimetrali.
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Figura 1.11: Rete di monitoraggio, dove S-Stazione topograﬁca T-Target stazione
totale A-Target Livellazione R-Riferimento esterno
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1.2.4 Le criticità riscontrate
Sulla base dei risultati delle indagini e delle considerazioni svolte, sono stati ipo-
tizzati possibili scenari di danno che possono interessare la chiesa, sia in condizioni
di normale esercizio, che nel caso di fenomeni sismici.
Con riguardo agli aspetti statici, la situazione maggiormente critica riguarda
le strutture lignee di copertura. Le strutture murarie appaiono invece in discreto
stato "di esercizio, con esclusione della parete Sud. Quest'ultima, come illustrato
nella Tabella 1.2, mostra delle mancanze piuttosto marcate che possono portare
a situazioni critiche anche per soli carichi verticali.
Con riguardo agli aspetti sismici occorre precisare che, nella maggior parte
dei casi, per le chiese risulta scarsamente indicativo procedere con le consuete
veriﬁche unitarie del complesso. Infatti in occasione di eventi sismici il comporta-
mento di questi ediﬁci è distinto per macroelementi architettonico-strutturali ben
deﬁniti e la risposta di queste porzioni è autonoma rispetto alla chiesa intesa in
senso globale. Risulta allora più corretto esaminare i singoli macroelementi che la
compongono attraverso veriﬁche locali, la cui somma rappresenta la risposta del
manufatto, indicata con i valori di Indice di danno e Indice di Vulnerabilità: il pri-
mo è parametro di misura e confronto dello stato di conservazione del complesso
strutturale, il secondo descrive la risposta sismica dell'ediﬁcio. Entrambi gli indici
variano da 0 a 1 e associano al valore unitario il rischio massimo. In calce si ripor-
tano i valori determinati per la Chiesa di San Paolo a Ripa d'Arno. Si riportano
inoltre i valori dell'accelerazione sismica corrispondenti all'indice di vulnerabilità
determinato nel caso di Stato Limite di Danno (SLD) e di salvaguardia della Vita
(SLV ).
id= 0.34
iv= 0.58
asldS= 0.038 m/s2
aslvS= 0.155 m/s2
Considerato per la zona di Pisa un valore di accelerazione al suolo, valutata
per una Vita Nominale di 100 anni, pari a 0.268 m/s2, si ottiene il seguente Fattore
di Accelerazione: faslv =
aslv
agslv
= 0.578 m/s2.
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Quello che emerge è in deﬁnitiva un'elevata vulnerabilità sismica dal momento
che la chiesa presenta valori, sia per l'indicatore di danno, che per la vulnerabilità,
piuttosto elevati; inoltre il valore di accelerazione al suolo previsto da normativa
è risultato quasi doppio rispetto a quello che può mettere in crisi la struttura.
In virtù delle criticità emerse, in particolare della vulnerabilità sismica dell'edi-
ﬁcio, si è reso necessario studiare approfonditamente il comportamento dinamico
del complesso struttura-terreno: il contributo di questa tesi consiste nel valutare
il sottosuolo in questione dal punto di vista stratigraﬁco, geotecnico e meccanico,
determinandone inoltre la risposta sismica locale.
Un'ulteriore aspetto indagato è stato quello delle fondazioni dell'ediﬁcio, di
cui la documentazione storica non fornisce informazioni, dal quale non si può
prescindere per valutare stabilità e sicurezza della costruzione.
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Capitolo 2
Caratterizzazione geotecnica
2.1 Indagini
Ai ﬁni della deﬁnizione del modello geotecnico del sottosuolo sono state eﬀettuate
in sito le seguenti indagini:
• Una perforazione a carotaggio continuo a sud dell'ediﬁcio al ﬁne di rileva-
re direttamente la natura del terreno. Nel foro di sondaggio è stato inol-
tre eseguito il prelievo di 11 campioni indisturbati con campionatore tipo
Osterberg, come sintetizzato in Tabella 2.1, tale da permettere un'approfon-
dimento dell'analisi mediante opportune prove di laboratorio. Inoltre, diret-
tamente dalle cassette, sono state prelevate 11 porzioni di terreno conservate
in "sacchetti" su cui eseguire analisi complementari. In ultimo, all'interno
del foro è stato istallato un piezometro Casagrande per identiﬁcare il livello
di falda e seguirne le variazioni nel tempo.
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Tabella 2.1: Sondaggio, campioni indisturbati e sacchetti prelevati
S1 lato sud 0 - 40 m S1 lato sud 0 - 40 m
campione profondità [m] n. reg. sacchetto profondità [m] n. reg.
C1 3.00 - 3.50 731 G1 1.00 - 1.50 740
C2 6.00 - 6.50 732 G2 4.50 - 5.00 741
C3 9.00 - 9.50 733 G3 8.00 - 8.50 742
C4 10.50 - 11.00 734 G4 11.00 - 11.50 743
C5 13.50 - 14.00 735 G5 15.50 - 16.00 744
C6 16.00 - 16.50 736 G6 18.00 - 18.50 745
C7 19.50 - 20.00 737 G7 21.50 - 22.00 746
C8 24.00 - 24.50 738 G8 24.50 - 25.00 747
C9 27.00 - 27.50 739 G9 28.50 - 29.00 748
C10 30.00 - 30.50 750 G10 33.00 - 33.50 749
C11 36.00 - 36.50 751 G11 40.00 - 40.50 752
• Quattro prove penetrometriche statiche (CPTU), descritte sinteticamente
in Tabella 2.2. Tali prove constano di fatto nell'inﬁssione nel terreno a ve-
locità costante di una punta metallica particolare, detta piezocono, dotata
di sensori che consentono la misura di alcuni parametri fondamentali lungo
la verticale, cioè la resistenza all'avanzamento della punta qc[MPa], l'attri-
to laterale tra punta e terreno fs [kPa], la pressione interstiziale dell'acqua
u [kPa] e la deviazione angolare della punta α[°]. La conoscenza di questi
dati, con il supporto dei sondaggi, permette di identiﬁcare i terreni attraver-
sati a livello granulometrico e, mediante opportune correlazioni empiriche,
valutarne anche la risposta meccanica.
Tabella 2.2: Prove CPTU
verticale profondità [m] lato
CPTU 1 3.61 - 26.16 ovest
CPTU 2 3.61 - 28.68 nord
CPTU 3 3.61 - 29.33 sud
CPTU 4 3.61 - 31.52 est
• Una prova con dilatometro sismico (SDMT), in corrispondenza della ver-
ticale penetrometrica CPTU 3, che restituisce la velocità di propagazione
delle onde di taglio Vs[m/s] nel deposito, descritta sinteticamente in Tabella
2.3. Tale misura in questo caso è stata eseguita mediante una conﬁgurazione
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"true interval", secondo la quale l'energizzazione che genera le onde di taglio
viene fornita al terreno superﬁcialmente, mediante una massa battente che
colpisce la testa di una base parallelepipeda pressata verticalmente contro
il terreno. Due ricevitori, posti a profondità sfalsate ma entrambi con asse
parallelo alla direzione di energizzazione, registrano l'arrivo del segnale in
due istanti diﬀerenti e la velocità cercata è data dal rapporto tra la diﬀe-
renza di distanza tra la sorgente e i due ricevitori ed il ritardo dell'arrivo
dell'impulso dal primo al secondo ricevitore.
Tabella 2.3: Prova SDMT
verticale profondità [m] lato
SDMT (CPTU 3) 1.50 - 32.50 sud
Si riporta in Figura 2.1 l'ubicazione delle prove.
A queste prospezioni sono state aﬃancate indagini di laboratorio condotte sui
campioni indisturbati prelevati. In particolare sono state eseguite:
• Prove di classiﬁcazione (CL) per determinare la granulometria e l'eventuale
plasticità del terreno, la prima vagliata con setacciatura e aerometria, la
seconda mediante la determinazione dei limiti di Atterberg.
• Prove di compressione edometrica (EDO) che deﬁniscono i parametri di com-
pressibilità del materiale. La prova consiste nell'applicare carichi verticali in
sequenza su un provino la cui deformazione laterale è impedita: si simula in
questo modo il processo di consolidazione monodimensionale e, misurando
i cedimenti verticali, si va a determinare il modulo edometrico M [MPa].
Inoltre, sopratutto nel caso di terreni argillosi, è possibile valutare la storia
tensionale del deposito, quindi il grado di sovraconsolidazione OCR.
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Figura 2.1: Ubicazione delle prove in sito
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• Prove di compressione triassiale non drenate (Tx CIU), con le quali si inten-
de riprodurre un determinato stato tensionale su un provino e monitorare,
misurando le pressioni interstiziali, l'evoluzione delle tensioni eﬃcaci ﬁno alle
condizioni di rottura. La prova consiste nel portare a rottura per compres-
sione un provino cilindrico, isotropicamente consolidato mediante un ﬂuido
in pressione all'interno della cella di prova, con l'ausilio di un pistone che,
avanzando a velocità costante (prova a deformazione controllata), esercita
sulla testa del campione un azione di tipo assiale. La rottura avviene così
lungo un piano di taglio non predeterminato che corrisponde a quello di
minima resistenza. Si determinano in questo modo i parametri di resistenza
del terreno, vale a dire l'angolo di attrito interno ϕ′[°] e l'eventuale coesione
c′[kPa].
• Prove di colonna risonante (CR), che vanno a caratterizzare il comportamen-
to non lineare del terreno all'interno di un range di livelli di deformazione
che va dalle piccole (γ all'incirca 0.0001%) alle medio-grandi deformazioni (γ
prossimo all'1%), in presenza di sollecitazioni cicliche rapidamente variabili
nel tempo. Si tratta di fatto di prove di caratterizzazione dinamica in quanto
si sottopone la testa del provino cilindrico ad una sollecitazione armonica di
tipo torsionale: ciò che si misura è l'accelerazione rotazionale della testa del
provino (schema "ﬁxed-free", testa libera di ruotare e base ipotizzata ﬁssa)
una volta raggiunta la condizione di risonanza in corrispondenza delle varie
coppie applicate dal drive-system. Da questi valori è possibile determinare
le deformazioni a taglio γ [%] e il modulo di taglio G [MPa], con i quali si
tracciano le curve di decadimento G(γ). Registrando inoltre il diagramma
di oscillazione libera al termine di ogni sollecitazione, è possibile associare
ad ogni valore di deformazione uno di smorzamento D. E' da notare che,
eﬀettuando la prova a livelli deformativi molto piccoli, risulta possibile sti-
mare G0[MPa], ovvero il valore del modulo di taglio G del materiale quando
il legame tra tensioni e deformazioni è ancora di tipo lineare.
Si riporta nelle Tabelle 2.4 e 2.5 l'elenco delle prove eseguite sui campioni e sui
sacchetti.
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Tabella 2.4: Campioni prelevati e prove di laboratorio eseguite
campione profondità [m] CL
Tx
CIU
EDO CR
731 3.00 - 3.50
732 6.00 - 6.50
733 9.00 - 9.50
734 10.50 - 11.00
735 13.50 - 14.00
736 16.00 - 16.50
737 19.50 - 20.00
738 24.00 - 24.50
739 27.00 - 27.50
750 30.00 - 30.50
751 36.00 - 36.50
Tabella 2.5: Sacchetti prelevati e analisi granulometriche aggiuntive
sacchetto profondità [m] CL
740 1.00 - 1.50
741 4.50 - 5.00
742 8.00 - 8.50
743 11.00 - 11.50
744 15.50 - 16.00
745 18.00 - 18.50
746 21.50 - 22.00
747 24.50 - 25.00
748 28.50 - 29.00
749 33.00 - 33.50
752 40.00 - 40.50
2.2 Proﬁlo geotecnico
2.2.1 Stratigraﬁa
Attraverso le indagini geotecniche in sito ed in laboratorio è stato possibile rico-
struire il proﬁlo stratigraﬁco in analisi.
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Nei terreni costituenti il sottosuolo della Chiesa di San Paolo a Ripa d'Arno
si individuano due stratiﬁcazioni fondamentali che possiamo ritenere orizzontali,
il complesso "A" e il complesso "B", descritti sinteticamente in Figura 2.2.
Figura 2.2: Sottosuolo della Chiesa di San Paolo a Ripa d'Arno da 0 a 39 metri di
profondità
La prima di queste, il complesso "A", si estende dal piano campagna ad una
profondità di 11.80 metri, cioè tra le quote di +4.60 e -7.20 metri s.l.m.. Nella parte
superiore del complesso, per circa 2.5 metri, è presente uno strato di materiale di
riporto di natura e costituzione variabile, denso di materiale organico ma anche
di laterizi. Al di sotto si trova lo strato delle sabbie limose poco addensate,
identiﬁcato con A1, che alterna zone grigie e color nocciola, e che si estende con
scarsa continuità laterale.
La seconda stratiﬁcazione, il complesso "B", si estende tra gli 11.80 e i 39 metri
di profondità, ovverosia tra le quote di -7.20 e -34.40 metri s.l.m.. E' costituita
prevalentemente da terreni argillosi di colore grigio, ma presenta intercalazioni
sabbiose: pertanto è stato suddiviso in 3 strati. Il primo, denominato B1, del-
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le argille di alta plasticità, delimitato superiormente dal complesso "A" e che si
estende ﬁno alla profondità di 27 metri: si tratta di argille di consistenza ridotta,
normalconsolidate, di colore da grigio a grigio scuro, notevolmente uniformi. Al
di sotto si trova poi la lente sabbiosa B2, che si estende tra i 27 e i 29.50 metri,
delle sabbie limose e argillose, anche queste di colore variabile tra grigio e noc-
ciola. Inﬁne, tra i 29.50 e i 39 metri, si identiﬁca lo strato B3, delle argille di
media plasticità, di colore grigio, anch'esse normalmente consolidate e di media
consistenza.
2.2.2 Misure piezometriche
E' stato possibile individuare il livello di falda mediante il piezometro posto nel
foro del sondaggio S1, con cella alla profondità di 11 metri, che risulta a -1.50
metri dal piano campagna, cioè +3.10 metri s.l.m..
2.2.3 Granulometria e proprietà indice
L'analisi granulometrica e della composizione del terreno in termini di scheletro
solido e contenuto d'acqua di campioni e sacchetti esaminati è sintetizzata nella
Tabella 2.6.
Tabella 2.6: Composizione granulometrica e proprietà indice
strato γ[kN/m3] clay [%] silt [%] sand [%] Wn [%] Wl [%] PI
A1 19.2± 0.3 6± 2 28± 3 66± 4 29± 1
B1 16.8± 0.4 59± 11 35± 10 6± 6 55± 4 62± 8 41± 19
B2 20.4± 0.1 21± 0 19± 2 60± 4 20± 0 22± 0 7± 0
B3 20.2± 0.1 40± 25 46± 19 13± 12 25± 0 47± 15 24± 11
Il valore del peso dell'unità di volume complessivo γ varia entro limiti piuttosto
ampi: in particolare decresce da 19.5 a 16.5 kN/m3 passando dalle sabbie del
complesso A alle argille di alta plasticità dello strato B1. Valori più alti competono
alle sabbie limose B2 e alle argille di media plasticità B3, per le quali γ varia
minimamente, da 20.4 a 20.2 kN/m3.
Per quanto concerne il contenuto d'acqua naturale Wn, esso risulta piuttosto
uniforme, intorno al 30%, per lo strato superﬁciale A1; i relativi valori del limite
liquido Wl e dell'indice di plasticità PI non sono stati determinati a causa della
non coesività del materiale. Le argille superiori dello strato B1 risultano invece
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caratterizzate da valori piuttosto alti del contenuto d'acqua naturale (dal 50 al
60%) e del limite liquido (dal 50% a 70%); piuttosto vari ma elevati sono quelli
dell'indice di plasticità, che oscilla tra 30 e 60. Valori generalmente inferiori
competono alle argille dello strato B3, dove l'indice di plasticità si riduce a valori
da 15 a 35 e Wn e Wl rispettivamente tra 35 e 60% e 15 e 35%. Mediamente si
può dire che le argille B1 sono caratterizzate da alta plasticità e bassa consistenza,
le B3 da media plasticità e alta consistenza. Inﬁne lo strato B2 delle sabbie
limose e argillose presenta un'umidità naturale molto vicina al limite liquido,
rispettivamente 20 e 22%, con un indice di plasticità minimo pari a 7.
Questa descrizione è riportata schematicamente nelle Figure 2.3 e 2.4.
Figura 2.3: Peso di volume, umidità naturale e limite liquido
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Figura 2.4: Composizione della porzione ﬁne e indice di plasticità
2.2.4 Parametri di compressibilità e storia tensionale
La storia dello stato tensionale e la compressibilità dei materiali sono state in-
dagate attraverso l'esecuzione di prove edometriche ad incrementi di carico. Tali
prove sono state eseguite su campioni prelevati lungo tutta la verticale S1, così
da avere queste informazioni per tutti gli strati. La Figura 2.5 riporta le curve
di compressione ottenute in laboratorio: si nota che lo strato B1, dove si trovano
le argille più superﬁciali, è fortemente compressibile presentando una variazione
dell'indice dei vuoti molto ampia, tra 1.8 e 0.4, nel corso della prova. Si rileva
inoltre per lo stesso strato un certa sovraconsolidazione indicata dal cambio di
pendenza delle curve.
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Figura 2.5: Curve di compressione da prove edometriche
Le prove edometriche permettono la stima di parametri quali l'indice di com-
pressione Cc, l'indice di rigonﬁamento Cs, il coeﬃciente di consolidazione mono-
dimensionale cv [cm2/s], il coeﬃciente di consolidazione secondaria cαε, la permea-
bilità k [cm/s], il grado di sovraconsolidazione OCR per ogni gradino di carico:
in particolare sono di interesse quelli relativi alle condizioni del terreno in sito,
pertanto corrispondenti alla tensione eﬃcace reale. Si riporta l'andamento di tali
parametri con la profondità nelle Figure 2.6 e 2.7.
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Figura 2.6: Indice di compressione, di rigonﬁamento e coeﬀ. di consolidazione
monodimensionale
Figura 2.7: Coeﬀ. di consolidazione secondaria, permeabilità e OCR
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In riferimento alla curve di Figura 2.5, come atteso, vediamo l'indice di com-
pressione Cc essere maggiore per lo strato B1, dove si attesta tra 0.6 e 0.8, mentre
rimane tra i valori di 0.1 e 0.3 per gli altri terreni. Per quanto riguarda l'indice di
rigonﬁamento Cs, esso rimane su valori prossimi allo 0.1, raggiungendo massimi di
0.2 nello strato B1. Il coeﬃciente di consolidazione primaria cv è invece massimo
negli strati sabbiosi A1 e B2, dove raggiunge valori dell'ordine di 10-1cm2/s; mini-
mo per le argille B1 e B3, variando nel campo di 10-9-10-8cm2/s. Il coeﬃciente di
consolidazione secondaria ha invece un'ampia variabilità e si attesta tra 10-5e 10-2.
La permeabilità oscilla tra 10-6e 10-3 cm/s ed è minima negli strati sabbiosi A1
e B2, più elevata nelle argille B1 e B3; tale evidenza, in contrasto con i risultati
attesi essendo i materiali a grana grossa molto permeabili rispetto a quelli a grana
ﬁne, può essere spiegata dalla diversa metodologia di interpretazione delle prove;
i processi di consolidazione delle sabbie sono stati infatti indagati con il metodo
di Taylor mentre per i materiali ﬁni riconducendosi al metodo di Casagrande. Per
questa ragione le stime non risultano confrontabili. L'OCR è maggiore dell'unità
per lo strato A1 che possiamo deﬁnire mediamente sovraconsolidato, mentre a
partire dai 15 m di profondità si trovano OCR al più pari all'unità, indicativi di
terreni normalconsolidati.
2.2.5 Parametri di resistenza a taglio
I parametri di resistenza a taglio sono stati determinati mediante prove triassiali
non drenate e limitatamente allo strato A1, quello dove ragionevolmente sono state
ipotizzate (e poi individuate) le fondazioni della chiesa. Nella Figura 2.8 sono
diagrammati i punti di rottura determinati in laboratorio per i diversi campioni
analizzati: appare evidente l'omogeneità del materiale anche dal punto di vista
della resistenza meccanica, pertanto è stato possibile associare un unico angolo di
attrito interno ϕ'[°] ed un'unica coesione c' [kPa] all'intero strato. I parametri di
resistenza dello strato di sabbie limose A1 sono presentati in calce.
ϕ' = 40°
c' = 0 kPa
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Figura 2.8: Stato tensionale a rottura da prove triassiali per lo strato A1
2.2.6 Resistenza alla punta
La resistenza alla punta qc è rilevata mediante misura diretta con le prove CPTU.
La Figura 2.9 descrive l'andamento di tale parametro con la profondità nelle diver-
se verticali: essendo queste posizionate ai quattro lati dell'ediﬁcio, dal momento
che la resistenza alla punta è caratteristica per materiali ﬁni e a grana grossa,
questa analisi ha permesso di veriﬁcare la continuità spaziale della stratigraﬁa
individuata con il sondaggio, confermarne l'orizzontalità degli strati ed estendere
all'intero sito le caratteristiche meccaniche determinate in laboratorio. Le prove
sono state interrotte intorno a 30 metri di profondità, oltre i quali la punta non
è più stata fatta avanzare perché la resistenza incontrata era tale da poter pro-
vocare o danneggiamenti alla punta stessa o il disancoramento del penetrometro
se raggiunto o superato il carico di contrasto. Dal graﬁco si legge chiaramente il
comportamento simile degli strati sabbiosi A1 e B2 rispetto al B1 delle argille: le
prime presentano infatti resistenze più elevate e con un'alta variabilità; le seconde
invece valori pressoché costanti e inferiori ai 2 MPa. Per quanto riguarda le sabbie
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Figura 2.9: Resistenza alla punta qcnelle diverse verticali
dello strato A1 si vede la qc raggiungere, tra 5 e 10 metri di profondità, valori
superiori a 5 MPa, con picchi di 10 MPa, proprio laddove la componente ﬁne è
maggiormente limosa. La stessa tendenza la ritroviamo nello strato B2, in cui le
resistenze si alzano ﬁno a oltre 17 MPa proprio in virtù dell'elevata presenza di
limo rispetto all'argilla.
Una speciﬁcazione è necessaria relativamente alla CPTU 1, eseguita ad ovest,
che nello strato A1 mostra delle resistenze minori: questo può indicare la presenza
di una zona a composizione fortemente limosa, forse in corrispondenza del letto
di un vecchio canale che si immetteva nel ﬁume Arno. Trattandosi però di una
condizione fortemente locale, questa disomogeneità non è stata considerata.
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2.2.7 Velocità di propagazione delle onde di taglio e modulo
di elasticità trasversale
I valori della velocità di propagazione delle onde di taglio, determinati attraverso la
prova SDMT con dilatometro sismico in corrispondenza della prova CPTU 3, sono
riportati in Figura 2.10. Lo strato sabbioso A1 presenta una velocità Vs piuttosto
Figura 2.10: Velocità di propagazione delle onde di taglio Vs
bassa, che si attesta a valori inferiori ai 200 m/s, così come lo strato argilloso B1.
Lo strato B2 delle sabbie limose evidenzia valori leggermente maggiori, con picchi
che superano i 300 m/s.
Per quanto riguarda il modulo di elasticità trasversale G0, esso è stato valutato
sia in laboratorio con prove di colonna risonante, sia stimato dalla Vs mediante la
relazione G0 = ρ·V s2, dove ρ è la densità del materiale determinata in laboratorio.
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La Tabella 2.7 e la Figura 2.11 ne riportano il confronto: se per i primi metri
di profondità i due valori risultano paragonabili e appaiono sottostimati quando
ottenuti da Vs, a 10.50 metri questa tendenza si inverte, ﬁno a raggiungere valori
distanti oltre 50 MPa a 27.50 metri di profondità.
Tabella 2.7: Valori di G0 determinati con prova CR e stimati da Vs (SDMT)
profondità [m] G0[MPa]
CR SDMT
3.00 - 3.50 50.087 35.038
9.00 - 9.50 76.118 51.838
13.50 - 14. 00 48.151 54.261
19.50 - 20.00 22.908 49.966
27.00 - 27.50 135.370 191.521
36.00 - 36.50 109.282
Figura 2.11: Modulo di elasticità trasversale G0
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2.2.8 Curva di decadimento normalizzata del modulo di
taglio e smorzamento
Il modulo di taglio G
G0
(γ) e lo smorzamento D(γ) del terreno sono parametri che
variano con il suo stato deformativo. Tale variazione è anch'essa indagata in la-
boratorio con prove di colonna risonante. Sono state eseguite sei prove CR, di cui
almeno una per ogni strato, così da individuare le curve caratteristiche dell'intero
sottosuolo in esame: si riportano tali curve nelle Figure 2.12, 2.13, 2.14, 2.15.
In riferimento alla Figura 2.14, si noti che per lo strato B2 delle sabbie limose e
argillose, la prova non è riuscita a superare deformazioni speciﬁche dello 0.01 %,
pertanto è stato necessario associare ad esso delle curve da modello. In particolare
quelle che più si adattavano al comportamento del materiale alle piccole defor-
mazioni indagate sono state la curva "Idriss (1990) Sand" per il decadimento del
modulo di taglio, la "Seed & Idriss Lower Limit" per lo smorzamento.
Figura 2.12: Curve di decadimento GG0 e smorzamento D da prove CR per lo strato
A1
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Figura 2.13: Curve di decadimento GG0 e smorzamento D da prove CR per lo strato B1
Figura 2.14: Curve di decadimento GG0 e smorzamento D da prove CR e da modello
per lo strato B2
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Figura 2.15: Curve di decadimento GG0 e smorzamento D da prove CR per lo strato B3
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Capitolo 3
Fondazioni
3.1 Saggio archeologico
A causa della mancanza di informazioni in proposito, si è reso necessario eﬀettuare
indagini conoscitive circa le caratteristiche delle fondazioni della Chiesa di S.Paolo
a Ripa d'Arno. In particolare è stata aﬃdata allo "Studio Associato Archa" la
realizzazione di un'indagine diagnostica di tipo archeologico collocata lungo il
ﬁanco meridionale della chiesa.
Il saggio in oggetto è orientato secondo l'asse principale della chiesa, aderente
alla parete lato Sud, con andamento Est-Ovest. Presenta le dimensioni di 5.50
metri (in senso Est-Ovest) per 3.20 metri (in senso Nord-Sud). La profondità
media raggiunta durante le lavorazioni è stata di 2.30 metri, cioè 1.30 metri s.l.m.,
per un volume di sedimento movimentato pari a 40 metri cubi circa. Se ne riporta
la collocazione in Figura 3.1 e le informazioni reperite nelle Figure 3.2 e 3.3.
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Figura 3.1: Ubicazione del saggio archeologico
Figura 3.2: Ricostruzione stratigraﬁca della parete indagata dal saggio
42
3.1. SAGGIO ARCHEOLOGICO 3. Fondazioni
Figura 3.3: Vista in pianta del saggio archeologico
Come ben visibile in Figura 3.3, la presenza di una struttura muraria (USM.
46-48) parallela alla parete Sud e dunque alle sue fondazioni, posizionata a bre-
vissima distanza da questa, ha impedito l'esame autoptico delle fondazioni stesse;
dalle esplorazioni eﬀettuate sono comunque emerse numerose informazioni storico-
architettoniche che hanno in parte sopperito alla mancanza di evidenze dirette.
In deﬁnitiva, sulla base degli elementi acquisiti durante l'indagine e dell'esperien-
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za pluriennale dello "Studio Associato Archa" nell'aﬀrontare scavi di strutture
di fondazione di periodo medievale nel territorio pisano, è stato ritenuto che le
fondazioni dell'ediﬁcio presentino un'altezza media compresa fra i 150 e i 180
centimetri e si estendano in orizzontale verso l'esterno per non più di 20 o 30
centimetri mediamente rispetto alla risega inferiore corrispondente a USM. 11,
in virtù della presenza delle precedentemente menzionate USM. 46-48. E' stato
ipotizzato inoltre che siano costituite da elementi in pietra di varie forme, con
scarse tracce di lavorazione, di varia tipologia litologica e delle dimensioni medie
presunte di 30 per 20 centimetri al più, con abbondante presenza di elementi di
dimensioni inferiori. Per quanto riguarda il piano di posa attuale di tali strutture,
al ﬁne di valutare l'eﬀettiva profondità delle stesse a partire dai suoli contempora-
nei è stato consigliato di considerare l'inclinazione dei corsi inferiori oggi visibili e
di presupporre che siano stati realizzati orizzontali rispetto ai piani di campagna
originali. Ai circa 2 metri di spiccato originale delle murature al di sotto dell'u-
nico corso di USM. 8 devono dunque essere aggiunti circa i 150-180 centimetri
ipotizzati per le fondazioni vere e proprie. Per quanto riguarda lo spessore del
sodo murario, è stato ipotizzato un aumento medio di poco meno di 10 centimetri
verso l'esterno ad ogni grado delle fondazioni; non si è potuto invece dire niente
riguardo l'interno.
3.2 Indagini geoﬁsiche
In seguito al saggio archeologico, a causa dell'ancora consistente mancanza di
informazioni, è stata eﬀettuata una campagna di indagini geoelettriche volta a
determinare con precisione la geometria delle fondazioni e il loro piano di posa.
Una generica indagine geoﬁsica viene eseguita immettendo nel suolo una cor-
rente elettrica di intensità nota e misurando la resistenza oﬀerta al passaggio della
corrente. Per la legge di Ohm vale infatti l'espressione 3.1, cioè
∆V = R · I (3.1)
dove ∆V [V] rappresenta la diﬀerenza di potenziale ai capi del circuito, R [Ω] la
resistenza del materiale attraversato dalla corrente di intensità I [A]; in particolare,
in caso di materiale omogeneo e isotropo, si deﬁnisce la resistività, vale a dire
la resistenza dell'unità di volume ρ = R · S
l
[Ω·m], che può essere considerata
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una proprietà intrinseca dei materiali in quanto essa varia, per i diversi tipi di
roccia, in un intervallo di valori molto ampio (dell'ordine di una decina di ordini
di grandezza); costituisce quindi un ottimo carattere diagnostico ed è perciò alla
base di tutti i metodi di prospezione. Occorre però tenere presente, nello studio di
una campagna geoelettrica e nella sua interpretazione, che non si può prescindere
dalla reale condizione dei materiali in sito e dell'eventuale porosità e presenza di
acqua; in questo senso si fa riferimento alla resistività apparente e si nominano
metodi geoelettrici "in corrente continua" o "a resistività" i metodi basati sulla
misura di quest'ultima.
In linea teorica, nel caso di un suolo indeﬁnito, omogeneo ed isotropo di resi-
stività , la misura può essere eﬀettuata mediante dispositivi elettrodici formati da
4 elettrodi: due elettrodi (in seguito indicati con A e B, elettrodi di corrente) in-
viano nel terreno una corrente nota, mentre ai capi di altri due (indicati con M ed
N, elettrodi di potenziale) si misura la diﬀerenza di potenziale che tale corrente
produce nei punti del terreno nei quali sono stati posti gli elettrodi stessi. Indi-
cando con AM, AN, BM e BN le distanze reciproche tra gli elettrodi, la diﬀerenza
di potenziale V tra gli elettrodi M ed N è esprimibile mediante l'Equazione 3.2, e
la resistività ottenibile con l'Equazione 3.3, in cui C, detto fattore geometrico, è
funzione soltanto della posizione reciproca degli elettrodi.
∆V = VM − VN = ρ · I
2pi
· ( 1
AM
− 1
BM
− 1
AN
+
1
BN
) (3.2)
ρ = 2pi(
1
1
AM
− 1
BM
− 1
AN
+ 1
BN
) · ∆V
I
= C · ∆V
I
(3.3)
Nel caso generale di un terreno non omogeneo, utilizzando un dispositivo a
4 elettrodi e misurando la corrente I inviata nel mezzo tramite gli elettrodi A
e B e la diﬀerenza di potenziale V tra gli elettrodi M ed N, si può proporre
l'espressione esposta per il terreno omogeneo, deﬁnendo resistività apparente ρa
[Ω·m] la quantità espressa nell'Equazione 3.4.
ρa = 2pi(
1
1
AM
− 1
BM
− 1
AN
+ 1
BN
) · ∆V
I
= C · ∆V
I
(3.4)
La resistività apparente, pur avendo le dimensioni ﬁsiche di una resistività, non
rappresenta la resistività di alcun corpo nel sottosuolo né si può parlare in qualche
modo di un valore medio delle resistività dei materiali sottostanti. La resistività
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apparente, in un dato luogo, varia con la posizione e le distanze reciproche degli
elettrodi. Solo nel caso ideale di un suolo omogeneo essa coincide con la resistività
reale del terreno. Un singolo valore di resistività apparente non dà pertanto alcuna
informazione utile sul sottosuolo.
Le metodologie di indagine geoelettrica si basano invece sulle variazioni di ρa
ottenute modiﬁcando, secondo opportune strategie, la posizione degli elettrodi.
Sono appunto queste variazioni che indicano la presenza di diversi mezzi nel sot-
tosuolo e che permettono la loro ricostruzione, come forma, posizione e resistività.
Intuitivamente si può comprendere che i valori della resistività apparente saranno
tanto più inﬂuenzati dalla presenza di un mezzo quanto più questo mezzo è pros-
simo agli elettrodi. Pertanto traslando rigidamente il dispositivo elettrodico sulla
superﬁcie del suolo, si possono evidenziare le variazioni laterali nelle resistività.
Invece se si aumentano le distanze reciproche tra gli elettrodi, si possono mettere
in risalto le variazioni di resistività con la profondità; infatti i corpi superﬁciali,
che ovviamente condizionano in modo essenziale le misure eﬀettuate con distanze
elettrodiche piccole, le inﬂuenzano sempre meno man mano che, con l'aumento
delle distanze, cresce l'importanza relativa dei corpi più profondi.
3.2.1 Tomograﬁe geoelettriche
I vari metodi di prospezione geoelettrica diﬀeriscono tra loro essenzialmente per
il diverso modo di spostare gli elettrodi da una misura alla successiva: la scelta
del particolare metodo da impiegare in un dato caso è ovviamente legato alla
possibilità di mettere in massimo risalto le variazioni di resistività dovute ai corpi
che si vogliono evidenziare. Per la Chiesa di San Paolo a Ripa d'Arno l'impresa
"So.Ge.T" ha disposto oltre 100 elettrodi del tipo in Figura 3.4, sia esternamente
che internamente al perimetro dell'ediﬁcio, ed ha eseguito un grandissimo numero
di misure, proprio con lo scopo di individuare le fondazioni come disposizione,
forma, dimensioni e piano di posa.
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Figura 3.4: Elettrodi e loro stendimento presso la Chiesa di San Paolo a Ripa d'Arno
Il tipo di elaborazione delle misure permette poi di ottenere output diﬀerenti:
nel nostro caso un procedimento di inversione dei dati di resistività apparente
ha portato alla determinazione della resistività reale delle diverse componenti del
sottosuolo, andando a disegnarne vere e proprie tomograﬁe 3D. Tale processo di in-
versione avviene in forma iterativa come segue: l'area da mappare viene suddivisa
in pixel, associando a ciascuno di essi un valore di resistività. Viene poi calcolata
la resistività apparente che si otterrebbe eseguendo una misura con dispositivo
elettrodico su un materiale della supposta resistività reale. A questo punto, se lo
scarto tra resistività apparente misurata e calcolata è soddisfacentemente piccolo,
si accetta il risultato, altrimenti si correggono i valori assegnati ai pixel e si ripete
il procedimento ﬁno alla convergenza.
Si riportano, nelle Figure 3.5, 3.6, 3.7 e 3.8, sezioni verticali e orizzontali della
ricostruzione 3D del sottosuolo indagato. Le sezioni verticali, da A-A' a H-H',
indicano la presenza di una zona ad alta resistività, tra 50 e 70 Ohm per metro,
che si estende in modo discontinuo lungo le pareti Nord (sez. A-A') e Sud (sez.
B-B') ﬁno ad una profondità massima di 2.50 metri dal piano campagna.
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Figura 3.5: Tomograﬁa del sottosuolo della Chiesa di San Paolo a Ripa d'Arno e sezioni
verticali in direzione Est-Ovest
Figura 3.6: Tomograﬁa del sottosuolo della Chiesa di San Paolo a Ripa d'Arno e sezioni
verticali in direzione Nord-Sud
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Figura 3.7: Sezioni verticali in direzione Nord-Sud
Figura 3.8: Sezioni orizzontali
Questa evidenza che, in base alle sezioni orizzontali di Figura 3.8, sembrerebbe
indicare la presenza di fondazioni sporgenti verso l'esterno dell'ediﬁcio a partire
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dal piano campagna, è però da valutare considerando le informazioni ottenute
dal saggio archeologico, secondo cui il limite esterno della chiesa è prolungato
verticalmente come in pianta ﬁno ai 2.00 metri. Valutando inoltre che si è limitato
l'eventuale aggetto rispetto al muro esterno a 20-30 centimetri, almeno a Sud, a
causa del ritrovamento della muratura del precedente chiostro ( 3.1), e che lo
zoccolo di fondazione mappato appare largo circa 2.00 metri, l'interpretazione dei
risultati è piuttosto incerta; si ritiene in deﬁnitiva che le diﬀerenze di resistività
siano sì indice di variazione dei materiali indagati e/o delle loro condizioni, ma che
la loro localizzazione non sia troppo precisa. Le stesse considerazioni, esclusa una
maggiore continuità spaziale della zona ad alta resistività, possono essere fatte per
le fondazioni delle pareti lato Est e Ovest, mentre niente si può dire per quanto
riguarda quelle dei pilastri interni.
3.2.2 Georadar
Un ulteriore approfondimento delle indagini è stato eseguito tramite GPR (Ground
Penetrating Radar), più semplicemente Georadar, che rappresenta una tecnica
particolarmente eﬃcace per gli strati superﬁciali del suolo e per la ricerca di
materiali sepolti, proprio come nel caso delle fondazioni.
I rilievi georadar si basano sulla risposta di un segnale elettromagnetico ad
alta frequenza che viene inviato da un'antenna trasmittente rivolta verso l'area
da investigare. La presenza di materiali discontinui corrisponde a una variazione
di alcuni parametri elettromagnetici che provoca fenomeni di rifrazione, riﬂessione
e diﬀrazione delle onde elettromagnetiche: analizzando la parte di energia riﬂessa,
captata in superﬁcie da un'antenna ricevente, si individuano proprio le disconti-
nuità del mezzo. Le antenne, così come l'unità di acquisizione, sono posizionate
su un carrello e le misure vengono eﬀettuate in movimento. Ne consegue, come
mostrato in Figura 3.9, che le discontinuità vengano mappate in modo deformato,
con pattern iperbolico quando incontrate perpendicolarmente.
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Figura 3.9: Funzionamento del georadar che investe un ostacolo perpendicolarmente
Mostrano invece un pattern sub-orizzontale se parallele al moto, cioè non
vengono rilevate discontinuità, ed è per questa ragione che è sempre necessario
eﬀettuare scansioni sia trasversali che longitudinali.
Il georadar utilizzato per questa campagna dall'impresa "So.Ge.T." è del tipo
IDS RIF/MS, uno strumento multicanale che può usare più antenne simultanea-
mente. Queste possono variare il loro funzionamento da frequenze molto basse,
dell'ordine dei 50 megahertz, a cui corrisponde alta profondità di indagine ma bas-
sa risoluzione, a frequenze alte, ﬁno a circa 2 gigahertz, con altissima risoluzione
ma bassa profondità di indagine.
L'indagine è stata condotta eseguendo 19 rilievi, di cui 16 in direzione Nord-
Sud e 3 in direzione Est-Ovest, rappresentati in Figura 3.10.
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Figura 3.10: Mappa dei rilievi Georadar eseguiti presso la Chiesa di San Paolo a Ripa
d'Arno
Tali rilievi hanno permesso l'individuazione di anomalie continue e superﬁciali
in entrambe le direzioni, indicando la presenza di una rete elettrosaldata inserita
probabilmente nel 2004 durante il rifacimento della pavimentazione, come relazio-
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nato al  1.1.1; ben visibili nei radargrammi di Figura 3.11 e 3.12 sono i ﬁttissimi
pattern iperbolici (evidenziati da rettangoli) tra 20 e 30 cm di profondità, per
le sezioni longitudinali (Est-Ovest) esclusa la K-K', e per tutte quelle trasversali
(Nord-Sud). La Figura 3.12 indica inoltre che una seconda anomalia viene riscon-
trata in tutte le sezioni trasversali, ad attestare un possibile cordolo di fondazione
a collegamento delle colonne. Inﬁne le sezioni longitudinali mostrano ulteriori pat-
tern iperbolici, di incerta natura, per la cui interpretazione si necessita di indagini
più approfondite.
Figura 3.11: Radargrammi longitudinali
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Figura 3.12: Radargrammi trasversali
3.3 Carico limite
Pur non avendo ancora ben deﬁnito la geometria delle fondazioni e il loro piano di
posa, volendo delinearne il carico limite e impostare approssimativamente una ve-
riﬁca di resistenza, si è ipotizzato, a favore di sicurezza, che queste si mantengano
in media dello stesso spessore delle murature in elevazione, cioè circa 90 centime-
tri, e siano collocate a 2.50 metri dal piano campagna. Per il calcolo del carico
limite della fondazione superﬁciale ci si è riferiti alla formula di Brinch-Hansen,
secondo cui qlim [kPa] è dato dall'Equazione 3.5, dove al primo membro si computa
la resistenza del terreno al di sotto del piano di posa dipendente dal suo angolo
di attrito interno ϕ′, con B spessore della fondazione, c' [kPa] è la resistenza
dovuta all'eventuale coesività del materiale, q [kPa] è il carico stabilizzante del
terreno intorno alla fondazione, dipendente dunque dal suo peso speciﬁco e dalla
profondità della fondazione D rispetto al piano campagna.
qlim =
1
2
·γ ·B ·Nγ ·sγ ·iγ ·bγ ·gγ+c′ ·Nc ·sc ·dc ·ic ·bc ·gc+q ·Nq ·sq ·dq ·iq ·bq ·gq (3.5)
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Operate le dovute sempliﬁcazioni relative alla forma nastriforme della fondazione,
al carico completamente centrato ed all'orizzontalità di piano di posa e piano
campagna, si riduce alla 3.6, dove gli Ni sono detti fattori di capacità portante,
e sono espressi dalle 3.7, 3.8 e 3.9, mentre i di si dicono coeﬃcienti correttivi di
profondità, tengono conto dell'approfondimento del piano di fondazione rispetto
al piano campagna e sono deﬁniti dalle Equazioni 3.10 e 3.11.
qlim =
1
2
· γ ·B ·Nγ + c′ ·Nc · dc + q ·Nq · dq (3.6)
Nq =
1 + sen (ϕ′)
1− sen (ϕ′) · e
pi·tan(ϕ′) (3.7)
Nγ = 1.5 · (Nq − 1) · tan (ϕ′) (3.8)
Nc = (Nq − 1) · cotan (ϕ′) (3.9)
dq =
1 + 2 · DB · tan (ϕ′) · (1− sen (ϕ′))
2 D < B
1 + 2 · arctan (D
B
) · tan (ϕ′) · (1− sen (ϕ′))2 D ≥ B (3.10)
dc = dq − 1− dq
Nc · tan (ϕ′) (3.11)
Inﬁne, nel caso di livello di falda compreso tra piano campagna e di fondazione, il
carico limite è dato dalla 3.12, dove a è l'approfondimento del piano di fondazione
rispetto al pelo libero, mentre γ′ e γw [kN/m3] rappresentano rispettivamente il
peso di volume alleggerito del terreno e quello dell'acqua.
qlim =
1
2
· γ′ ·B ·Nγ + c′ ·Nc · dc + [γ · (D − a) + γ′ · a] ·Nq · dq + γw · a (3.12)
Per il caso della Chiesa di San Paolo a Ripa d'Arno si ottengono i valori di Tabella
3.1.
Tabella 3.1: Calcolo di qlim secondo la formula di Brinch-Hansen
par. geometrici par. geotecnici Ni di
B = 0.9 m γ = 19.22 kN/m3 Nq= 64.79 dq = 1.26
D = 2.5 m γw = 9.81 kN/m3 Nc= 75.31 dc = 1.28
a = 1.0 m γ′ = 9.42 kN/m3 Nγ= 79.54
ϕ′ = 40 °
c' = 0 kPa
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Si determina quindi un carico limite di 3445 kPa; confrontandolo con circa
i 560 kPa impressi dal peso proprio delle murature dell'ediﬁcio, aumentato del
20% così da considerare anche l'inﬂuenza della copertura in legno, si ottiene un
coeﬃciente di sicurezza molto alto, pari a 6.1.
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Capitolo 4
Risposta Sismica Locale
4.1 Eﬀetti di un sisma
Ogni evento sismico è associato all'accumulo di tensioni in particolari punti della
litosfera, fra le superﬁci a contatto di antiche faglie o in altre zone. Quando
queste tensioni superano la resistenza a taglio si hanno scorrimenti e rotture con
liberazione di energia sotto forma di onde elastiche di volume: in particolare, come
rappresentato in Figura 4.1, di onde P, o longitudinali, e onde S, trasversali.
Figura 4.1: Onde generate da un terremoto
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Le onde P hanno direzione di vibrazione coincidente con quella di propagazione
cosicché la roccia subisce unicamente deformazioni di compressione ed estensione.
Questo tipo di onde si trasmette sia attraverso lo scheletro solido sia attraverso
l'eventuale fase ﬂuida presente nei pori e la velocità di propagazione dipende dalla
rigidezza del mezzo in cui l'onda si propaga. Le onde S hanno invece direzione
di vibrazione perpendicolare a quella di propagazione, per cui la roccia subisce
soltanto deformazioni a taglio: ne deriva che questo tipo di onde si trasmette solo
attraverso lo scheletro solido.
Queste onde si irraggiano con velocità diverse in tutte le direzioni con fronti
d'onda all'incirca sferici. Si ha perciò una progressiva attenuazione di natura geo-
metrica (radiation damping) dell'energia in esse contenuta. Nel loro cammino le
onde sismiche subiscono anche altre modiﬁcazioni, che sono legate a fenomeni di
riﬂessione e rifrazione in corrispondenza dell'interfaccia fra strati di caratteristiche
diverse (attenuazione per scattering) e allo smorzamento interno dei terreni (ma-
terial damping). Ne consegue un'ulteriore attenuazione del contenuto energetico
con la distanza e una `verticalizzazione' della direzione di propagazione delle onde
sismiche: questo processo è rappresentato in Figura 4.2.
Figura 4.2: Modiﬁcazione delle onde nel terreno
Un terremoto può agire direttamente sull'ambiente in caso di fagliazione super-
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ﬁciale, vale a dire causando la deformazione del suolo nella faglia che ha originato
il sisma. Si parla di eﬀetti secondari, non direttamente causati dal movimento
della faglia, se le modiﬁcazioni all'ambiente sono indotte dalla propagazione delle
onde sismiche a distanza dall'area sorgente. Per esempio, onde elastiche che si
propagano facendo vibrare i terreni attraversati possono indurre delle variazioni
permanenti nel paesaggio attraverso l'innesco di fenomeni franosi; lo scuotimento
durante i terremoti, inoltre, può determinare improvvisi aumenti delle pressioni
interstiziale dando luogo a fenomeni di liquefazione.
Gli eﬀetti che si osservano in superﬁcie in occasione di un terremoto variano
da un luogo ad un altro, anche entro distanze molto piccole: per questo motivo
non sono giustiﬁcabili con la diversa lontananza dalla sorgente o con le modalità
di propagazione delle onde sismiche. In particolare, gli eﬀetti sugli ediﬁci sono
inﬂuenzati, oltre che dalla qualità delle costruzioni, anche dalle caratteristiche
geologiche e morfologiche locali, vale a dire lo spessore dei terreni superﬁciali, la
presenza di aree dissestate, la successione dei terreni, versanti ripidi, etc.
L'insieme di tali caratteristiche costituisce il quadro delle condizioni locali al si-
to, determinanti per il tipo e l'entità delle conseguenze provocate da un terremoto.
Gli eﬀetti nelle diverse condizioni sono sintetizzati in Figura 4.3 e 4.4.
Figura 4.3: Eﬀetti del sisma su suolo ideale
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Figura 4.4: Eﬀetti del sisma su terreno reale
Se in superﬁcie si avesse un terreno ideale, cioè duro e pianeggiante, gli eﬀetti
provocati dal sisma sarebbero essenzialmente legati alle caratteristiche della sor-
gente, cioè alla quantità di energia liberata, ai meccanismi focali, alla lunghezza
della frattura, agli scorrimenti di faglia e al cammino di propagazione, vale a dire
alla distanza ipocentrale e ai processi ﬁsici di attenuazione dell'energia del movi-
mento sismico. In questo caso la severità del danno rilevato durante il terremoto
in ediﬁci di analoghe caratteristiche strutturali sarebbe una funzione regolare e
decrescente con la distanza dall'epicentro, e le registrazioni strumentali dell'evento
sismico dovrebbero segnalare anch'essi, con la distanza, andamenti regolari, come
una progressiva riduzione dei picchi, un progressivo incremento della durata, un
aumento delle basse frequenze. I terreni reali sono ben diversi dallo schema di
terreno duro e pianeggiante. Ivi giocano un ruolo fondamentale gli eﬀetti di sito,
ossia le modiﬁche in termini di ampiezza, contenuto in frequenza e direzione di
propagazione che le onde sismiche subiscono nella parte ﬁnale del loro viaggio
dalla sorgente alla superﬁcie, attribuibili alle caratteristiche topograﬁche, morfo-
logiche e geotecniche dei depositi che tali onde attraversano indipendentemente
dalla distanza epicentrale. Tali modiﬁche potenziano l'eﬀetto distruttivo dei ter-
remoti che può risultare anche decuplicato rispetto a quello prodotto su terreno
roccioso. I tre caratteri che principalmente modiﬁcano le caratteristiche vibratorie
dei movimenti sismici, esaltandone la pericolosità, sono sostanzialmente la strati-
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graﬁa del sottosuolo, e la morfologia del sito, intesa come sepolta e superﬁciale. In
particolare si parla di eﬀetti stratigraﬁci, di valle e topograﬁci. I primi sono legati
all'interazione tra onde sismiche e caratteristiche geotecniche dei terreni, nonché
ai fenomeni di "risonanza"; gli eﬀetti di valle sono legati alla morfologia sepolta,
quelli topograﬁci a quella superﬁciale. Se ne riporta una sintesi in Figura 4.5.
Figura 4.5: Eﬀetti di sito
I più noti esempi di questo fenomeno di ampliﬁcazione sono i terremoti del
1985 in Messico e del 1988 in Armenia. Il primo provocò ingenti danni a Città
del Messico, sebbene l'epicentro fosse localizzato nelle zone costiere dell'Oceano
Paciﬁco a circa 400 chilometri di distanza e dove i danni furono relativamente lievi:
questo proprio per le singolari caratteristiche geotecniche dei terreni che ricoprono
la valle sulla quale la città è ediﬁcata. Il terremoto in Armenia, di magnitudo 6.8,
provocò un intenso movimento per soli 10 secondi, ma fu devastante. Delle tre
città danneggiate, Leninakan, situata più lontano dall'epicentro, a 32 chilometri,
fu maggiormente colpita di Kirovakan, distante 25 chilometri. Infatti la prima si
trova in un'ampia pianura alluvionale e sotto di essa giacciono profonde formazioni
sedimentarie corrispondenti ad un antico lago, mentre la seconda giace su uno
strato più consistente con sottostante substrato roccioso.
Dunque, con il termine Risposta Sismica Locale, di seguito RSL, si intende la
deﬁnizione dello studio della risposta del terreno a una determinata sollecitazione
sismica, ﬁnalizzato alla previsione del moto sismico atteso in superﬁcie.
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4.2 Prescrizioni NTC-08
L'inﬂuenza della RSL sugli eﬀetti del terremoto e più in generale sul rischio sismi-
co, nell'accezione più ampia del termine, è ad oggi riconosciuta a livello nazionale
ed internazionale. L'emanazione del D.M. 14 gennaio 2008 - "Norme tecniche
per le Costruzioni" di fatto ha introdotto nuove norme che tengono in ampia
considerazione i fenomeni ampliﬁcativi dovuti alle caratteristiche stratigraﬁche,
geotecniche e topograﬁche, e suggeriscono criteri suﬃcientemente articolati per i
casi ordinari, lasciando al progettista la responsabilità di valutazioni più detta-
gliate per opere e situazioni più complesse. Sono elencate di seguito le principali
innovazioni apportate dalle NTC-08 in materia di ingegneria geotecnica dal punto
di vista dell'analisi sismica:
• vengono indicati i principi a cui devono ispirarsi le indagini geotecniche per
la caratterizzazione e modellazione geotecnica dei terreni, in particolare ai
ﬁni sismici
• si richiede sempre la relazione geologica e geotecnica del sito di progetto,
speciﬁcandone i contenuti richiesti
• si riformulano le prescrizioni per la valutazione dell'azione sismica di pro-
getto, che prima era valutata semplicemente con un coeﬃciente di ampliﬁ-
cazione, in base ad un'analisi di RSL
• sono introdotte speciﬁche norme di progettazione e veriﬁca delle opere geo-
tecniche, in assenza e presenza di azioni sismiche
• sono richieste, per le zone sismiche, veriﬁche di stabilità del sito nei confronti
della liquefazione e di fenomeni di instabilità dei pendii.
In particolare si stabiliscono due modalità di deﬁnizione degli eﬀetti ampliﬁcativi
di sito:
• un "metodo sempliﬁcato, cioè moltiplicando l'azione sismica Se(t), deﬁni-
ta per categorie e tipo standard di sottosuolo, per opportuni coeﬃcienti
dipendenti dalle caratteristiche del sito
• con analisi più rigorose prescritte per categorie speciali di sottosuolo, per
determinati sistemi geotecnici e/o qualora si intenda aumentare il grado
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di accuratezza nella previsione dei fenomeni di ampliﬁcazione, indicandole
come analisi di RSL.
La valutazione della RSL permette di deﬁnire una risposta sismica dei terreni
realistica. Questo approccio è ritenuto la via uﬃciale delle NTC-08 ( 3.2.2) e
consente, in determinati contesti sismostratigraﬁci, elementi di risparmio rispetto
all'approccio sempliﬁcato, identiﬁcando l'ampliﬁcazione per intervalli di periodo
solitamente più limitati rispetto a quelli di normativa.
4.3 L'azione sismica
Le NTC-08 ( 3.2.3.1) indicano quali sono i parametri che il progettista deve con-
siderare nell'analisi dell'azione sismica di progetto: in riferimento alla descrizione
del moto sismico in superﬁcie e sul piano di fondazione, si caratterizza l'azione si-
smica mediante le sue tre componenti traslazionali, una verticale e due orizzontali,
ognuna delle quali può essere descritta da una delle seguenti rappresentazioni:
• accelerazione massima attesa in superﬁcie
• accelerazione massima e relativo spettro di risposta attesi in superﬁcie
• accelerogramma
Sulle base di apposite analisi di RSL si può poi passare dai valori in superﬁcie a
quelli attesi sul piano di fondazione.
Di seguito si introducono i parametri sopra indicati in riferimento alle analisi
di RSL.
4.3.1 Caratteri degli eventi sismici
Le informazioni utili per la rappresentazione del moto sismico, connesse ad una
registrazione sismologica, sono le seguenti:
• l'ampiezza, vale a dire il picco più alto, in valore assoluto, registrato per
l'accelerazione
• il contenuto in frequenza, che descrive come le ampiezze del moto sismico
sono distribuite nelle varie frequenze. Essa costituisce un'informazione im-
portante che deve essere tenuta in conto nella progettazione strutturale degli
ediﬁci
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• la durata del fenomeno sismico
Queste proprietà sono determinate dall'analisi degli accelerogrammi : diagrammi
che rappresentano le accelerazioni nelle tre direzioni ortogonali, in funzione del
tempo, indotte al suolo in un dato sito, come mostrato in Figura 4.6. Tale ac-
celerazione è spesso espressa in forma normalizzata rispetto all'accelerazione di
gravità g.
Figura 4.6: Esempio di accelerogramma
L'energia trasportata dalle onde si traduce in sollecitazioni e deformazioni ap-
plicate al terreno superﬁciale, cioè si esplica in forma di spostamenti; in letteratura
questo fenomeno è noto come scuotimento sismico.
4.3.2 Accelerogrammi
Gli accelerogrammi risultano nella maggior parte dei casi deﬁniti dagli eventi
sismici registrati, sono pertanto detti naturali ; ne esistono anche di artiﬁciali, il
cui utilizzo non è però consentito dalle NTC-08, come speciﬁcato nella Circolare
applicativa al capitolo C 7.11.3.1.2.2, e di sintetici, generati mediante simulazione
del meccanismo di sorgente.
Le NTC-08 indicano le seguenti prescrizioni relativamente all'utilizzo di acce-
lerogrammi naturali:
• è ammesso l'utilizzo di accelerogrammi registrati, da archivi nazionali o in-
ternazionali disponibili in rete, purché siano rappresentativi della sismicità
del sito (sismocompatibilità) e la loro scelta sia adeguatamente giustiﬁca-
ta in base alle caratteristiche sismogenetiche della sorgente, alle condizioni
del sito di registrazione, alla magnitudo, alla distanza dalla sorgente e al-
l'accelerazione di picco attesa al sito, di seguito peak ground acceleration o
PGA
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• gli accelerogrammi registrati devono essere selezionati e scalati in modo da
approssimare spettri di risposta nel campo di periodi di interesse per il
problema in esame
• occorre veriﬁcare la spettrocompatibilità facendo riferimento alle condizio-
ni di compatibilità spettrale media deﬁnite per i segnali artiﬁciali, avendo
cura in ogni caso di rispettare le condizioni geologiche del sito e di sceglie-
re accelerogrammi il cui spettro è, per quanto possibile, simile a quello di
riferimento
• l'ampiezza degli accelerogrammi può essere scalata linearmente, pur limi-
tando il fattore di scala nel caso di segnali provenienti da sismi di piccola
magnitudo
• gli eﬀetti sulle strutture sono rappresentati dai valori medi degli eﬀetti più
sfavorevoli ottenuti dalle analisi se si utilizzano almeno sette diversi gruppi
di accelerogrammi; altrimenti dai più sfavorevoli in assoluto, comunque non
adottando meno di tre gruppi di accelerogrammi.
4.3.3 Spettri di Fourier
Il sottosuolo, in prima approssimazione, può essere inteso come un mezzo conti-
nuo con comportamento di tipo lineare, elastico o visco-elastico. In quest'ottica
risulta possibile considerare una sollecitazione di forma complessa quale un ac-
celerogramma come combinazione lineare di oscillazioni armoniche, essendo ogni
funzione periodica esprimibile, attraverso l'analisi seriale di Fourier, come som-
matoria di di armoniche semplici, a diﬀerente frequenza e fase. Compiuta questa
operazione, è deﬁnibile lo spettro di ampiezza, rappresentato in Figura 4.7, ripor-
tando in ascissa la frequenza (o il periodo) dell'oscillazione corrispondente alle
diverse armoniche individuate e in ordinata la relativa ampiezza. Il procedimento
può essere intrapreso anche al contrario e mediante antitrasformata di Fourier si
può ottenere una serie temporale partendo da uno spettro espresso nel dominio
delle frequenze.
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Figura 4.7: Esempio di accelerogramma e relativo spettro di Fourier
Ogni struttura soggetta a moto sismico è fortemente inﬂuenzata dal suo conte-
nuto in frequenza, cioè dalla distribuzione delle ampiezze in termini di frequenza,
pertanto l'informazione derivante dallo spettro di una sollecitazione sismica è fon-
damentale: in particolare uno spettro di Fourier ristretto implica che il moto ha
una frequenza (o un periodo) dominante, mentre uno spettro più esteso implica
che il moto contiene una più grande varietà di frequenze e quindi produrrà storie
temporali più frastagliate e irregolari.
Inoltre, utilizzando la rappresentazione in termini di serie di Fourier, è possibile
trasformare uno spettro di accelerazione in spettro in velocità e successivamente
in spettro di spostamento, mediante processi di integrazione; il percorso inverso
viene compiuto nel dominio delle frequenze attraverso processi di derivazione.
Questi procedimenti sono alla base del funzionamento dei software di RSL.
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4.3.4 Gli spettri di risposta
Lo spettro di Fourier è la più immediata rappresentazione del moto sismico, dal
quale è possibile visualizzarne il contenuto in frequenze e operare trasformazioni
analitiche; ma a ﬁni ingegneristici è senza dubbio più signiﬁcativa un'altra rappre-
sentazione numerica dei segnali, cioè lo spettro di risposta. In caso di eccitazione
sismica infatti una certa struttura di massa m inizia a vibrare in moto relativo
rispetto al terreno secondo lo schema dell'oscillatore semplice smorzato forzato,
riportato in Figura 4.8.
Figura 4.8: Schema di oscillatore semplice smorzato forzato
Nel valutare la risposta di un oscillatore semplice ad un input sismico, occorre
distinguere tra spostamento u(t) della massa considerata rispetto alla base e spo-
stamento ug(t) della base dell'oscillatore, ovvero del suolo. La forza di richiamo
elastico, di costante k, e quella di smorzamento, di coeﬃciente di attrito c, dipen-
dono rispettivamente dallo spostamento u e dalla velocità u˙. La forza d'inerzia
F applicata al sistema è invece legata all'accelerazione assoluta a = u¨ + u¨g, con
costante di proporzionalità pari alla massa m. L'equazione di equilibrio dinamico,
in seguito all'applicazione della forzante sismica, riferita alla Figura 4.9, assume
l'espressione:
m · u¨+ c · u˙+ k · u = −m · u¨g (4.1)
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Figura 4.9: Dinamica dell'oscillatore semplice smorzato forzato
La soluzione analitica dell'equazione del moto esiste solo nel caso di forzanti
con equazioni ben precise. L'accelerogramma è fornito in genere come coppie di
valori tempo-accelerazione e la risoluzione deve avvenire per via numerica deter-
minando il moto u(t) del sistema una volta assegnata, tramite l'accelerogramma,
la funzione u¨g(t). La risposta è diﬀerente, istante per istante, con il variare del
periodo proprio T [s] dell'oscillatore e il rapporto di smorzamento ξ [%] assegnato.
L'equazione 4.1 può infatti essere scritta come:
u¨+ 2ξωn · u˙+ ω2n · u = −u¨g (4.2)
dove la pulsazione naturale del sistema ωn [s-1] e il rapporto di smorzamento ξ [%]
sono così deﬁniti:
ωn =
√
k
m
=
2pi
T
(4.3)
ξ =
c
2mωn
(4.4)
Pertanto, ﬁssato ξ e facendo variare ωn, cioè di T, si risolve l'equazione determi-
nando i valori massimi di spostamento, velocità e accelerazione. Questo perché ai
ﬁni pratici un progettista è interessato alle massime sollecitazioni che va a subire
una struttura, che corrispondono proprio alle massime deformazioni. In Figura
4.10 si schematizza il procedimento illustrato per la determinazione di spettri di
risposta di spostamento.
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Figura 4.10: Spettri di risposta in termini di spostamenti
Poiché quando lo spostamento u(t) è massimo la sua derivata u˙ si annulla,
dall'equazione 4.2 si ottiene:
u¨+ u¨g = −ω2n · umax = −
k
m
· umax = −
(
2pi
T
)2
· umax (4.5)
che permette di calcolare la forza da applicare per determinare lo spostamento
umax:
F = m · (u¨+ u¨g) = m · a (4.6)
La quantità ω2n · u [m/s2] è deﬁnita pseudoaccelerazione: essa coincide istante per
istante con l'accelerazione assoluta quando lo smorzamento è nullo; nel caso in
cui ξ è diverso da zero, l'uguaglianza si ha nell'istante in cui lo spostamento è
massimo. In generale il massimo valore dell'accelerazione assoluta può superare
leggermente il massimo della pseudoaccelerazione, ma le diﬀerenze sono minime,
per cui ai ﬁni pratici, si possono considerare i due valori coincidenti. Ne deriva
che al progettista è suﬃciente conoscere la pseudoaccelerazione per determinare
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l'azione sismica di progetto: strutture diverse, ma aventi stessi periodo proprio
T e rapporto di smorzamento ξ, hanno perciò stessi umax e ω2n · umax. E' quindi
possibile, per un ﬁssato ξ, sintetizzare la risposta ad un assegnato evento sismico
in un graﬁco, lo spettro di risposta elastico Se(t), o Sa(t), costruito riportando in
ascissa il periodo proprio dell'oscillatore, cioè dell'eventuale struttura, e in ordi-
nata la pseudoaccelerazione massima generata dal sisma per quel periodo proprio,
come mostrato in Figura 4.11, dove sono riportati anche gli spettri di risposta
elastica in termini di velocità e spostamento. Lo spettro di risposta in termini
di accelerazione ha inizio per T=0 secondi, a cui corrisponde un valore pari al-
la massima accelerazione del suolo u¨g: infatti un periodo nullo appartiene a un
sistema inﬁnitamente rigido dinamicamente, per il quale il moto relativo u(t) del-
la massa m rispetto al suolo è rigorosamente nullo; di conseguenza la massima
accelerazione assoluta del sistema coincide con quella del suolo. E' importante
sottolineare come lo spettro di risposta sia radicalmente diﬀerente dallo spettro
di Fourier: quest'ultimo rappresenta il contenuto spettrale di una sollecitazione
solitamente riferita al terreno mentre nello spettro di risposta è presente l'indica-
zione del comportamento delle strutture (va sempre indicato infatti il fattore di
smorzamento che per lo spettro di risposta elastico è convenzionalmente pari al
5%). E' questo il motivo per cui lo spettro di risposta è diventato un caposaldo
dell'ingegneria sismica per cui tutte le norme vi si riferiscono per determinare l'a-
zione sismica di progetto: perché disponendo del periodo proprio della struttura,
è possibile leggere sullo spettro elastico l'accelerazione massima corrispondente,
dunque determinare la forzante.
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Figura 4.11: Spettri di risposta elastica
4.4 Metodo sempliﬁcato di normativa
Come precedentemente accennato, le NTC-08 prevedono che l'azione sismica di
base, deﬁnita su suolo rigido e superﬁcie topograﬁca orizzontale, sia opportuna-
mente modiﬁcata per tener conto delle condizioni lito-stratigraﬁche e topograﬁche
del sito in esame. Nelle analisi di RSL l'azione sismica è descritta in termini di
storia temporale di accelerazione su un sito di riferimento roccioso aﬃorante, con
superﬁcie stratigraﬁca orizzontale. Le NTC-08 consentono, in assenza di informa-
zioni speciﬁche e per particolari classi di terreno, di valutare in modo approssimato
l'inﬂuenza degli eﬀetti di sito, utilizzando metodi sempliﬁcati. Tali metodi si ba-
sano sulla deﬁnizione di categorie di sottosuolo e categorie topograﬁche alle quali
sono associati dei parametri che deformano lo spettro di risposta, tenendo conto
così degli eﬀetti stratigraﬁci e topograﬁci; il moto sismico in superﬁcie è quindi
deﬁnito in termini probabilistici, con l'accelerazione di picco orizzontale attesa a
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cui viene fatto corrispondere uno spettro di risposta elastico. L'accelerazione di
picco di sito è calcolata come prodotto tra quella in condizioni ideali e coeﬃcienti
di ampliﬁcazione stratigraﬁca e topograﬁca.
4.4.1 Vita nominale, classe d'uso e periodo di riferimento
Le NTC-08 prevedono che l'azione sismica sia associata ad un periodo di riferi-
mento VR dell'opera e ad una preﬁssata probabilità di eccedenza, cui è abbinato
un periodo di ritorno TR. VR deﬁnisce il periodo di osservazione per l'accadimento
di terremoti di severità preﬁssata in base a TR, mentre allo stato limite è associata
la probabilità di eccedenza, in tale periodo, dell'azione sismica da considerare
Il periodo di riferimento è ottenuto come prodotto della vita nominale del-
l'opera VN per il coeﬃciente della classe d'uso CU della stessa; tale periodo ha
un limite inferiore di 35 anni. La vita nominale stabilisce la durata della vita
di progetto della struttura secondo tre diversi valori di VN deﬁniti, a seconda
dell'importanza dell'opera, dalle NTC-08.
 2.4.1, Tabella 2.4.I: Vita nominale per diversi tipi di opere
Le diverse strutture sono suddivise in classi d'uso sulla base del livello in aﬀol-
lamento tipicamente presente nell'opera e delle possibili conseguenze, in termini
sia di vittime che di rischi per l'ambiente, di un eventuale collasso. Le NTC-08
prevedono quattro classi d'uso a ciascuna delle quali è associato un valore del
coeﬃciente d'uso CU.
• Classe I : costruzioni con presenza solo occasionale di persone, ediﬁci agricoli
• Classe II : costruzioni il cui uso preveda normali aﬀollamenti, senza conte-
nuti pericolosi per l'ambiente e senza funzioni pubbliche e sociali essenziali.
Industrie con attività non pericolose per l'ambiente. Ponti, opere infrastrut-
turali, reti viarie non ricadenti in Classe d'uso III o in Classe d'uso IV, reti
ferroviarie la cui interruzione non provochi situazioni di emergenza. Dighe
il cui collasso non provochi conseguenze rilevanti
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• Classe III : costruzioni il cui uso preveda aﬀollamenti signiﬁcativi. Industrie
con attività pericolose per l'ambiente. Reti viarie extraurbane non ricadenti
in Classe d'uso IV. Ponti e reti ferroviarie la cui interruzione provochi situa-
zioni di emergenza. Dighe rilevanti per le conseguenze di un loro eventuale
collasso
• Classe IV : costruzioni con funzioni pubbliche o strategiche importanti, an-
che con riferimento alla gestione della protezione civile in caso di calamità.
Industrie con attività particolarmente pericolose per l'ambiente. Reti viarie
di tipo A o B, di cui al D.M. 5 novembre 2001, n. 6792, Norme funzionali
e geometriche per la costruzione delle strade, e di tipo C quando appar-
tenenti ad itinerari di collegamento tra capoluoghi di provincia non altresì
serviti da strade di tipo A o B. Ponti e reti ferroviarie di importanza critica
per il mantenimento delle vie di comunicazione, particolarmente dopo un
evento sismico. Dighe connesse al funzionamento di acquedotti e a impianti
di produzione di energia elettrica.
 2.4.2, Tabella 2.4.II: Valori del coeﬃciente d'uso
4.4.2 Stati limite, probabilità di eccedenza e periodo di
ritorno
Nei confronti delle azioni sismiche gli stati limite, sia d'esercizio che ultimi, sono
individuati riferendosi alle prestazioni della costruzione nel suo complesso, inclu-
dendo gli elementi strutturali, quelli non strutturali e gli impianti. Gli stati limite
di esercizio sono:
• Stato Limite di Operatività (SLO): a seguito del terremoto la costruzione
nel suo complesso, includendo gli elementi strutturali, quelli non struttu-
rali, le apparecchiature rilevanti alla sua funzione, non deve subire danni e
interruzioni d'uso signiﬁcativi
• Stato Limite di Danno (SLD): a seguito del terremoto la costruzione nel suo
complesso, includendo gli elementi strutturali, quelli non strutturali, le ap-
parecchiature rilevanti alla sua funzione, subisce danni tali da non mettere
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a rischio gli utenti e da non compromettere signiﬁcativamente la capacità
di resistenza e di rigidezza nei confronti delle azioni verticali ed orizzonta-
li, mantenendosi immediatamente utilizzabile pur nell'interruzione d'uso di
parte delle apparecchiature
Gli stati limite ultimi sono:
• Stato Limite di salvaguardia della Vita (SLV): a seguito del terremoto la
costruzione subisce rotture e crolli dei componenti non strutturali ed im-
piantistici e signiﬁcativi danni dei componenti strutturali cui si associa una
perdita signiﬁcativa di rigidezza nei confronti delle azioni orizzontali; la
costruzione conserva invece una parte della resistenza e rigidezza per azio-
ni verticali e un margine di sicurezza nei confronti del collasso per azioni
orizzontali
• Stato Limite di prevenzione del Collasso (SLC): a seguito del terremoto la
costruzione subisce gravi rotture e crolli dei componenti non strutturali ed
impiantistici e danni molto gravi dei componenti strutturali; la costruzione
conserva ancora un margine di sicurezza per azioni verticali ed un esiguo
margine di sicurezza nei confronti del collasso per azioni orizzontali
La ﬁlosoﬁa che sta alla base della deﬁnizione di tali stati limite prevede che la
struttura rimanga operativa, o comunque subisca danni tali da non compromet-
terne la resistenza, nel caso di terremoti meno severi e pertanto con una più elevata
probabilità di veriﬁcarsi nel periodo di riferimento della struttura. Per contro, si
accettano danni più signiﬁcativi, sempre però garantendo la salvaguardia della
vita degli occupanti, nel caso si veriﬁchi un terremoto più severo, cui è associata
una probabilità di occorrenza signiﬁcativamente più bassa durante il periodo di
riferimento dell'opera.
Ad ogni SL è quindi associata una probabilità di eccedenza PVR che rappresenta
la probabilità di accadimento, nel periodo di riferimento VR, di almeno un sisma
avente periodo di ritorno TR:
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 3.2.1, Tabella 3.2.I: Probabilità di superamento PVR al variare dello stato limite considerato
Fissato il periodo di riferimento VR e la probabilità di superamento associata
ad ogni stato limite PVR , il periodo di ritorno dell'azione sismica da considerare per
l'opera in esame e per i diversi SL può essere calcolato sulla base della relazione
4.7. Essendo VR compreso tra 35 e 200 anni, il periodo di ritorno dell'azione
sismica da considerare nella progettazione varia tra 21 e 3900 anni.
TR = − VR
ln(1− PVR)
(4.7)
4.4.3 Deﬁnizione della pericolosità sismica di base
Le NTC-08 prevedono che la pericolosità sismica di base, per una preﬁssata PVR ,
sia deﬁnita dall'accelerazione di picco orizzontale; entrambe queste grandezze si
intendono riferite a condizioni di suolo rigido e superﬁcie topograﬁca orizzontale.
Dal punto di vista geograﬁco, la normativa prevede che la pericolosità sismica PVR
si sganci dalle divisioni amministrative del territorio, non sia cioè più vincolata
ai conﬁni geograﬁci dei comuni, ma si riferisca ad un reticolo di riferimento che
copre il territorio nazionale. Ogni punto di tale suddivisione è caratterizzato
da speciﬁche curve di pericolosità che deﬁniscono la frequenza media annua di
occorrenza di una serie di terremoti caratterizzati da diversi livelli di severità. La
pericolosità sismica, in condizioni ideali del sito di riferimento, cioè su suolo rigido
e pianeggiante, è deﬁnita dai seguenti tre parametri:
• ag, accelerazione orizzontale massima del terreno
• F0, valore massimo del fattore di ampliﬁcazione dello spettro in accelerazione
orizzontale
• TC*, periodo iniziale del tratto a velocità costante dello spettro in accelera-
zione orizzontale
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Essi sono necessari per lo spettro di risposta elastico rispetto ad uno speciﬁco
periodo di ritorno. L'allegato B delle NTC-08 riporta i valori medi dei tre pa-
rametri di pericolosità in corrispondenza dei nodi del reticolo identiﬁcati tramite
le coordinate geograﬁche latitudine e longitudine, e per nove preﬁssati valori del
tempo di ritorno (30, 50 , 72, 101, 140, 201, 475, 975, 2475 anni). Per i siti non
considerati e per TR diversi, ag , F0 e TC* vengono determinati per interpolazione
attraverso una media pesata sugli inversi delle distanze tra il punto in questione
e quattro vicini vertici di cui sono noti i tre parametri.
4.4.4 Categoria di sottosuolo e ampliﬁcazione stratigraﬁca
Le categorie di sottosuolo vengono distinte sulla base di un valore equivalente
di velocità di propagazione delle onde di taglio; questa scelta è giustiﬁcata dal
fatto che l'ampliﬁcazione sismica di un deposito dipende dal modulo di taglio a
piccole deformazioni G0, il quale è legato alla velocità VS secondo la relazione
G0 = ρ · V 2S . In particolare nelle NTC-08 le categorie di sottosuolo sono deﬁnite
in base alla VS,30 [m/s], deﬁnita dell'Equazione 4.8, in cui hi e VS,i rappresentano
rispettivamente lo spessore le la velocità dei propagazione delle onde di taglio
dello strato i-esimo degli N che, sommati, costituiscono i 30 metri di profondità
di riferimento: essa rappresenta infatti la velocità ﬁttizia delle onde di taglio
calcolata imponendo l'uguaglianza tra i tempi di arrivo delle onde in un terreno
omogeneo equivalente, di spessore pari a 30 metri, a quello dei primi 30 metri del
terreno stratiﬁcato in esame.
VS,30 =
30∑i=N
i=1
hi
VS,i
(4.8)
Le NTC-08 prevedono cinque categorie di sottosuolo aventi caratteristiche mecca-
niche progressivamente più scadenti passando dalla categoria A alla E. Esistono
categorie ulteriori di sottosuolo, S1 e S2, che per la deﬁnizione del rischio sismico
richiedono analisi speciﬁche.
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 3.2.2, Tabella 3.2.II: Categorie di sottosuolo
 3.2.2, Tabella 3.2.III: Categorie aggiuntive di sottosuolo
In alternativa all'uso della VS,30 , ai ﬁni della classiﬁcazione sismica dei terreni,
le norme prevedono il ricorso al valore equivalente della resistenza a taglio non
drenata cu,30 [MPa], per terreni a grana ﬁne, o al numero di colpi della prova
penetrometrica dinamica NSPT,30, per i terreni a grana grossa. Va sottolinea-
to comunque che si raccomanda fortemente la misura diretta della velocità di
propagazione delle onde di taglio.
A ogni categoria di sottosuolo le NTC-08 associano un coeﬃciente di ampliﬁca-
zione stratigraﬁca SS da applicare alle componenti orizzontali dell'azione sismica.
Viene introdotto anche il coeﬃciente CC, che permette il calcolo del periodo di
controllo corrispondente all'inizio del tratto a velocità costante dello spettro di
risposta elastico in accelerazione.
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 3.2.3.2.1, Tabella 3.2.V: Espressioni di SS e CC
4.4.5 Ampliﬁcazione topograﬁca
Le NTC-08 prevedono l'esistenza di quattro categorie topograﬁche, a ciascuna
delle quali viene associato un valore speciﬁco del coeﬃciente di ampliﬁcazione
topograﬁca ST a moltiplicare l'azione sismica di riferimento. Per tener conto delle
condizioni topograﬁche e in assenza di speciﬁche analisi di RSL, si utilizzano i
valori di ST deﬁniti dalle norme, in riferimento alle categorie topograﬁche.
 3.2.2, Tabella 3.2.IV: Categorie topograﬁche
 3.2.3.2.1, Tabella 3.2.VI: Valori massimi del coeﬃciente di ampliﬁcazione topograﬁca ST
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4.4.6 Spettro di risposta elastico di normativa in accelera-
zione
Lo spettro di risposta elastico in accelerazione è espresso da una forma spettrale
ben deﬁnita (spettro normalizzato) riferita ad uno smorzamento convenzionale del
5%, moltiplicata per il valore della accelerazione massima ag su sito di riferimento
rigido orizzontale; sia la forma spettrale che il valore di ag variano al variare della
probabilità di superamento nel periodo VR.
Componenti orizzontali
Lo spettro di risposta elastico delle componenti orizzontali è caratterizzato da
quattro rami, descritti dalle espressioni analitiche riportate nelle NTC-08, riferito
come detto ad un rapporto convenzionale di smorzamento del 5%.
 3.2.3.2.1, Equazioni (3.2.4)
• T ed Se sono, rispettivamente, periodo di vibrazione ed accelerazione spet-
trale orizzontale
• S è il coeﬃciente che tiene conto della categoria di sottosuolo e delle condi-
zioni topograﬁche, dato dall'Equazione 4.9
S = SS · ST (4.9)
• η è il fattore che altera lo spettro elastico per coeﬃcienti di smorzamento
viscosi convenzionali ξ diversi dal 5%, mediante la relazione 4.10
η =
√
10/5+ξ ≥ 0.55 (4.10)
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dove ξ è valutato sulla base di materiali, tipologia strutturale e terreno di
fondazione
• F0 è il fattore che quantiﬁca l'ampliﬁcazione spettrale massima, è proprio
del sito, ed ha valore minimo pari a 2.2
• TC è il periodo corrispondente all'inizio del tratto a velocità costante dello
spettro, dato dall'Equazione 4.11
TC = CC · TC∗ (4.11)
con CC funzione della categoria di sottosuolo e TC* proprio del sito
• TB è il periodo corrispondente all'inizio del tratto dello spettro ad accelera-
zione costante, espresso dall'Equazione 4.12
TB = TC/3 (4.12)
• TD è il periodo corrispondente all'inizio del tratto a spostamento costante
dello spettro, espresso in secondi mediante la relazione 4.13
TD = 4.0 · ag
g
+ 1.6 (4.13)
Componente verticale
Secondo le NTC-08 lo spettro di risposta elastico della componente verticale
è caratterizzato da quattro rami, esattamente come quello orizzontale, le cui
espressioni sono qui riportate.
 3.2.3.2.2, Equazioni (3.2.10)
80
4.4. METODO SEMPLIFICATO DI NORMATIVA 4. Risposta Sismica Locale
• T e Sve sono, rispettivamente, periodo di vibrazione ed accelerazione spet-
trale verticale
• Fv è il fattore che quantiﬁca l'ampliﬁcazione spettrale massima in termini
di accelerazione orizzontale massima del terreno su sito di riferimento rigido
orizzontale, mediante l'Equazione 4.14
Fv = 1.35 · F0
(
ag
g
)0.5
(4.14)
• SS, TB, TC e TD, salvo più accurate determinazioni, sono anch'essi deﬁniti
dalle norme.
 3.2.3.2.2, Tabella 3.2.VII: Valori dei parametri dello spettro di risposta elastico
in componente verticale
Come si vede in Figura 4.12, a diﬀerenza di quanto avviene per la componente
orizzontale, lo spettro di risposta di quella verticale non risulta inﬂuenzato dalle
caratteristiche del terreno.
Si riportano in Figura 4.13 un esempio degli spettri di normativa per le diverse
categorie di sottosuolo ottenuti a parità degli altri parametri.
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Figura 4.12: Spettri orizzontale e verticale per suolo di categoria C
Figura 4.13: Spettri di risposta elastici di normativa
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Si tiene a precisare che è possibile, attraverso una procedura di normalizzazio-
ne, a partire da uno spettro di risposta elastico realistico, realizzare uno spettro
simile a quello di normativa sulla base delle formule riportate precedentemente.
Lo spettro normalizzato è praticamente "cucito" su quello realistico, in maniera
tale che esso ne sia compreso interamente; ag, F0, TC* sono ricavati automati-
camente dalle coordinate del sito e dalle scelte progettuali, mentre per gli altri
parametri si procede come segue:
• TB e TC sono calcolati manualmente dal graﬁco (veriﬁcando l'aderenza dello
spettro sempliﬁcato allo spettro realistico)
• S dalla deﬁnizione fornita nelle NTC-08 di Se(t)
E' proprio in questo modo che, a partire da spettri reali e mediante metodi pro-
babilistici, la conformazione dello spettro di normativa e le equazioni dei quattro
rami dello stesso sono stati deﬁniti.
Si chiarisce però che la corretta stima dello spettro non può prescindere da
una serie di conoscenze, quali la dimensione della faglia sismogenetica, le moda-
lità del percorso dalla sorgente al sito e le caratteristiche ﬁsico-meccaniche dei
terreni attraversati. Purtroppo ad oggi poche delle suddette caratteristiche sono
suﬃcientemente conosciute e conoscibili, sebbene si siano notevolmente sviluppate
nel corso degli ultimi anni le attività di monitoraggio sismico. Inoltre la corre-
lazione tra ampliﬁcazione sismica e VS,30 , cioè tra ampliﬁcazione e categorie dei
sottosuolo, è di dubbio valore scientiﬁco in quanto fondata su una pubblicazione
di Borcherdt (Earthq. Spectra-1994) che, evidenziando il legame tra questi due
parametri relativamente al terremoto di Loma Prieta (California, 1989) in forma
logaritmica, trascura che in scala lineare essa non è individuabile a causa di una
sensibile dispersione del dato. Pertanto la correlazione tra ampliﬁcazione sismica
e VS,30 , divenuta dapprima norma statunitense, poi recepita a livello comunitario
ed inﬁne inserita nelle normative antisismiche nazionali, ha sollevato i dubbi della
comunità scientiﬁca e ancora si discute sulla bontà di questo parametro.
4.5 Metodo rigoroso e RSL
Esistono varie tecniche per l'analisi rigorosa di RSL, diverse tra loro a seconda
delle modalità di rappresentazione del problema e degli elementi di complessità
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introdotti al ﬁne di rendere lo schema ideale rappresentato con il modello il più
vicino possibile alla situazione reale; è opportuno infatti scegliere quali e quan-
ti fattori di interesse computare per la deﬁnizione della geometria del deposito,
quindi come tener conto di eﬀetti laterali, di bordo ed ampliﬁcazione topograﬁca,
e per la rappresentazione del comportamento dei terreni in condizioni dinamiche,
cioè come valutare eﬀetti di non linearità, stratiﬁcazione e più in generale di ete-
rogeneità del deposito. Non esiste un modello universalmente valido e applicabile
in tutte le situazioni: occorre invece adattare i modelli al caso in esame, conside-
rando tutti gli elementi di complessità che caratterizzano la situazione analizzata
in un modello che non sia eccessivamente complicato, ai ﬁni della sua applicazione
e del reperimento dei dati necessari, ma neanche troppo semplicistico.
Tali modelli si raggruppano in varie categorie, principalmente in funzione della
dimensionalità con cui rappresentano la situazione reale: si tratta di modelli mo-
nodimensionali, bidimensionali e tridimensionali. In relazione al tipo di soluzione
che propongono: analitica, cioè in forma chiusa, e si parla di modelli analitici, o
numerica, modelli numerici. Inﬁne in funzione dello schema matematico adottato
nella rappresentazione del terreno, metodi della trave a taglio continua e discre-
tizzata, e del suo comportamento, modelli lineari o lineari equivalenti (elastici o
viscoelastici), non lineari, elastoplastici. Questi modelli, applicabili tutti in as-
senza di strutture, in campo libero o free-ﬁeld, possono poi essere ulteriormente
integrati e complicati da modelli di interazione struttura-terreno.
Con il termine Risposta Sismica Locale, in riferimento alla Figura 4.14, si
intende l'insieme delle modiﬁche in ampiezza, durata e contenuto in frequenza
che un moto sismico, relativo ad una formazione rocciosa di base B, il bedrock,
subisce attraversando gli strati sovrastanti ﬁno alla superﬁcie S. Si precisa che di
fatto, nelle valutazioni di RSL, come input sismico non viene mai utilizzato il moto
alla base del deposito, bensì quello relativo ad un ipotetico (o reale) aﬃoramento
della formazione rocciosa di base.
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Figura 4.14: Schema di riferimento adottato per l'analisi di RSL
4.5.1 Comportamento dei terreni sotto carichi ciclici
Sono deﬁniti ciclici i carichi che producono un'alternanza di fasi di carico, scarico
e ricarico e che si ripetono con una qualche periodicità. Nella deﬁnizione di carico
ciclico possono essere inclusi sia carichi dinamici sia carichi statici, ma è sopratutto
in condizioni dinamiche che la ripetitività delle condizioni di carico, scarico e
ricarico produce nel terreno eﬀetti permanenti signiﬁcativi.
Per interpretare i fenomeni di risposta del terreno alle azioni sismiche è ne-
cessario approfondire il comportamento meccanico dei terreni alle sollecitazioni
dinamiche e cicliche.
Lo stato tenso-deformativo provocato da un evento sismico su un sottosuolo
stratiﬁcato è assimilabile a quello di taglio semplice; di conseguenza, ai ﬁni dell'a-
nalisi, ci si può ricondurre ad un elemento di volume in condizioni di simmetria
piana, il cui schema è riportato in Figura 4.15, al cui stato di conﬁnamento inizia-
le deﬁnito dalle tensioni eﬃcaci σ′v0 e σ
′
h0 viene sovrapposta una storia di carichi
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tangenziali τ(t), appartenente al piano di simmetria xz ed in direzione parallela
ad uno degli assi principali.
Figura 4.15: Elemento di volume sottoposto a carico ciclico
La storia delle accelerazioni in un generico punto è caratterizzata da nume-
rose inversioni, ampiezze di picco e contenuto in frequenza sono molto variabili.
Gli eﬀetti prodotti dalla sollecitazione dinamica sono rappresentabili in termini
di relazione sforzi-deformazioni tangenziali, qualitativamente descritta in Figura
4.16.
Figura 4.16: Eﬀetti di una sollecitazione ciclica
Le evidenze sperimentali ci dicono che il legame tra le tensioni τ e le de-
formazioni tangenziali γ non è lineare, con dissipazione di energia meccanica e
fortemente dipendente dalla storia delle sollecitazioni applicate. Il comportamen-
to del terreno, per un singolo ciclo di carico-scarico, è rappresentabile attraverso
due parametri, il modulo di rigidezza a taglio G e il fattore di smorzamento D: il
primo è il rapporto trai valori della tensione e della deformazione, misurati tra i
picchi, il secondo tra l'energia dissipata nel ciclo e l'energia accumulata nel primo
carico. Sperimentalmente è stato osservato che la rigidezza tangenziale e l'energia
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di deformazione dissipata variano con il livello di deformazioni tangenziale im-
presso all'elemento di volume; una sintesi qualitativa dei risultati è illustrata di
seguito in Figura 4.17, in termini di G
G0
, D, sovrapressioni neutre normalizzate ∆u
σ0
con il livello di deformazione tangenziale γ espresso in percentuale.
Figura 4.17: Livello di deformazione tangenziale impresso all'elemento di volume
La rigidezza tangenziale, espressa con il modulo secante G, all'inizio ha un
valore massimo pari a G0, poi progressivamente si riduce all'aumentare della de-
formazione. La non linearità si manifesta sin dai più bassi livelli di sollecitazione,
ma è lecito considerare G(γ) costante e pari a G0, almeno ﬁno ad un valore soglia
di γl pari a 0.0001% in terreni a grana grossa e 0.01% in terreni a grana ﬁne.
Ai ﬁni pratici il legame τ -γ può essere interpretato , per sollecitazioni monotoni-
che, con una relazione di tipo lineare. Il comportamento dei materiali granulari
in questo campo di deformazioni è praticamente insensibile alla rapidità di va-
87
4.5. METODO RIGOROSO E RSL 4. Risposta Sismica Locale
riazione dei carichi, mentre i terreni coesivi esibiscono una dipendenza, seppur
modesta, della risposta dalla velocità di deformazione, sia in termini di rigidezza
che di proprietà smorzanti. Superato il valore γl, il comportamento del terreno
si manifesta marcatamente non lineare; l'aspetto dei cicli τ -γ si modiﬁca sen-
sibilmente all'aumentare della deformazione, il modulo secante G diminuisce in
maniera non trascurabile e l'aliquota di energia dissipata per ciclo, pur ancora
modesta, aumenta. Si può aﬀermare che al termine di un ciclo completo il terreno
torna nelle condizioni iniziali, cioè il comportamento tensione-deformazione può
essere rappresentato associando ad ogni valore di deformazione γ un particolare
ciclo τ − γ.
Superato un ulteriore valore soglia di deformazione, γV , in genere superiore allo
0.01%, il comportamento del terreno diviene marcatamente non lineare e aﬀetto
da modiﬁche strutturali; in questo campo si evidenzia l'eﬀetto dei fattori di non
monotonicità delle sollecitazioni, quali la ripetizione dei carichi e la storia ciclica
precedente. Le caratteristiche di deformabilità del terreno evolvono, in genere
degradando, all'aumentare del numero di cicli e in gran parte dei casi i terreni
manifestano tendenza alla plasticizzazione progressiva, segnalata dall'incremento
di deformazioni tangenziali irreversibili.
In deﬁnitiva, in funzione del livello di deformazione tangenziale impressa, sono
individuati tre campi di deformazione del terreno:
• comportamento a piccole deformazioni, γ < γl : modello lineare, elastico o
viscoelastico
• comportamento a medie deformazioni, γl < γ < γV : modello lineare equi-
valente, deﬁnendo per ogni τ -γ una coppia di parametri equivalenti G e
D
• comportamento a grandi deformazioni, γ > γV : modello non lineare di tipo
elastoplastico a incrudimento.
4.5.2 Tecniche di caratterizzazione sperimentale
L'esperienza insegna che, anche in corrispondenza di eventi sismici di elevata
severità, i volumi di terreno coinvolti nell'interazione con gli ediﬁci sono interessati
da uno stato di deformazione contenuto, mediamente γ non super l'1%. Per
gli studi di RSL ﬁnalizzati alla previsione delle azioni sismiche di progetto sui
88
4.5. METODO RIGOROSO E RSL 4. Risposta Sismica Locale
manufatti, è quindi in genere suﬃciente caratterizzare meccanicamente il terreno
determinando le curve di decadimento di G(γ) e lo smorzamento D(γ). A tale
scopo, risulta necessario ricorrere a tecniche sperimentali speciﬁche:
• prove geoﬁsiche in sito, per la deﬁnizione del proﬁlo del sottosuolo G0, otte-
nuta mediante misura della velocità VS dei terreni nella loro sede naturale
con la relazione, già precedentemente riportata, G0 = ρ · V s2
• prove cicliche o dinamiche di laboratorio, per l'analisi dettagliata del com-
portamento non lineare e non reversibile dei terreni, in condizioni di solleci-
tazione controllate
Come tradizionalmente avviene in Ingegneria Geotecnica, le due famiglie di prove
di caratterizzazione, in sito e di laboratorio, non sono da ritenersi alternative,
dal momento che entrambe presentano vantaggi e controindicazioni: le prove in
sito oﬀrono il vantaggio di descrivere con continuità le caratteristiche del terre-
no, sono interpretabili sulla base della teoria della trasmissione delle onde nel
mezzo elastico ideale, ma, appunto, limitatamente al campo elastico lineare; le
prove di laboratorio oﬀrono invece lo studio di un ampio campo di sollecitazioni
e deformazioni, ma sono aﬀette da varie incertezze, prime tra tutte il disturbo
di campionamento e provinamento, e la diﬃcoltà di riprodurre le condizioni in
sito. Dunque le tecniche speciﬁche per le analisi sismiche vanno integrate recipro-
camente in relazione alla loro complementarità, e comunque sempre aﬃancate ai
tradizionali metodi di indagine per la caratterizzazione geotecnica del sottosuolo.
4.5.3 Condizioni di deposito ideale: modelli monodimensio-
nali e analisi lineare
I modelli più semplici e comunemente utilizzati sono i modelli monodimensionali,
basati su una serie di ipotesi e sempliﬁcazioni introdotte nella caratterizzazione
geometrica e meccanica del deposito, nelle leggi di propagazione delle onde sismi-
che e nella descrizione del comportamento dei terreni. Nella fattispecie si assume
che:
• il bedrock sia orizzontale e indeﬁnitamente esteso
• il deposito sia omogeneo o al più stratiﬁcato orizzontalmente
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Le precedenti ipotesi geometriche possono trovare un certo riscontro nella realtà;
è il caso di depositi stratiﬁcati più o meno orizzontalmente con superﬁcie libera e
bedrock orizzontali, o con pendenza modesta.
Si ipotizza inoltre che:
• la sollecitazione sismica sia costituita da sole onde di taglio incidenti il be-
drock, polarizzate sul piano orizzontale (onde SH ), con direzione di propa-
gazione verticale
Le ipotesi riguardanti la sollecitazione sismica e le sue modalità di propagazio-
ne all'interno del deposito sono giustiﬁcate come segue. In primis, la direzione
di propagazione può essere assunta verticale in quanto le onde di taglio, prima
di giungere in corrispondenza del sito di riferimento, percorrono diﬀerenti unità
geologiche, subendo fenomeni di riﬂessione e rifrazione che, man mano che l'onda
raggiunge la superﬁcie, producono un avvicinamento della direzione di propa-
gazione dell'onda stessa alla normale all'interfaccia che separa i due mezzi. La
predominanza di onde polarizzate sul piano orizzontale è invece ragionevole in
virtù della loro maggiore signiﬁcatività dal punto di vista ingegneristico ai ﬁni
della sicurezza delle strutture.
Limitatamente ai modelli lineari, in riferimento all'analisi di sistemi ad un
solo grado di libertà, per valutare la risposta in superﬁcie ad un assegnato input
sismico applicato alla base, ad esempio un accelerogramma, si utilizza la funzione
di trasferimento F(ω). Questa è una funzione complessa deﬁnita nel dominio
della frequenza, caratteristica della geometria e delle proprietà meccaniche del
deposito che, moltiplicata per la trasformata di Fourier dell'input sismico, fornisce
la trasformata di Fourier del moto sismico in superﬁcie. La linearità del modello è
fondamentale in quanto tale funzione sfrutta il principio di sovrapposizione degli
eﬀetti, valido ovviamente solo in un dominio di comportamento lineare.
Pertanto, nota dalla geometria e dalle caratteristiche meccaniche del deposito
la F(ω), assegnata la sollecitazione alla base nel dominio del tempo ma anche la sua
trasformata di Fourier (ottenuta tramite la tecnica FFT, Fast Fourier Transform)
nel dominio delle frequenze, è deﬁnito univocamente anche il moto sismico in
superﬁcie nel dominio delle frequenze, e del tempo tramite antitrasformta Inverse
FFT.
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Siano FB(ω) e FS(ω) rispettivamente le trasformate di Fourier dell'input si-
smico alla base e il relativo scuotimento in superﬁcie, secondo quanto detto vale
la relazione 4.15.
FS(ω) = F (ω) · FB(ω) (4.15)
Da questa, alla deﬁnizione della funzione di trasferimento, in Equazione 4.16, come
rapporto tra la trasformata di Fourier del moto sismico al deposito in superﬁcie
e la trasformata del moto su roccia alla base; la sua ampiezza risulta pari al
rapporto tra le rispettive ampiezze degli spettri, e prende il nome di funzione di
ampliﬁcazione; la fase è pari alla diﬀerenza tra le fasi.
F (ω) =
FS(ω)
FB(ω)
=
| FS(ω) | ·ej·ϕS(ω)
| FB(ω) | ·ej·ϕB(ω) =| F (ω) | ·e
j·[ϕS(ω)−ϕB(ω)] (4.16)
La funzione di trasferimento indica sostanzialmente quali sono le componenti del
moto sismico che, nell'attraversare il deposito, vengono modiﬁcate; in particolare
sono ampliﬁcate per valori dell'ampiezza maggiori di uno e attenuate per valori
minori di uno. Possiamo dire dunque che il terreno agisce sul moto sismico di
input come un ﬁltro, concentrando la sua azione ampliﬁcante o smorzante su
determinati campi di frequenze, con un valore massimo corrispondente alla fre-
quenza caratteristica del deposito. È ovvio che la conoscenza della sola funzione di
trasferimento, che è propria del deposito e indipendente dall'input sismico prescel-
to, fornisce informazioni in maniera del tutto relativa sui campi di frequenza nei
quali si concentrerà l'esaltazione e l'attenuazione del moto che, se non raccordate
ad un moto sismico di input, non permettono di deﬁnire ad esempio le ampiezze
massime del moto in superﬁcie e le frequenze corrispondenti; non è infatti detto
che in corrispondenza dei picchi massimi della funzione di trasferimento si abbia
un picco massimo dell'input e quindi dell'output.
Nelle ipotesi di problema monodimensionale, rappresentato da uno strato omo-
geneo di spessore H, poggiante su un basamento roccioso orizzontale, ed eccitato
da un'oscillazione armonica costituita da un'onda di taglio S di frequenza f, inci-
dente al basamento con direzione di propagazione verticale, è possibile determi-
nare la funzione di trasferimento per i vari modelli di sottosuolo, per esempio a
comportamento elastico o viscoelastico, e con bedrock rigido o deformabile.
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4.5.3.1 Funzioni di ampliﬁcazione
Si riportano e si discutono di seguito le funzioni di ampliﬁcazione corrispondenti
a diverse situazioni geotecniche, nell'ipotesi di sollecitazione armonica: tali condi-
zioni sono rappresentate dai valori caratteristici di densità e velocità delle onde S
del terreno, inteso come monostrato di spessore H, e del substrato, rispettivamente
ρs, VSs e ρr, VSr, e dallo smorzamento del terreno D. Un parametro che riassu-
me sinteticamente per ciascuno strato tali proprietà è l'impedenza sismica, cioè il
prodotto tra densità e velocità di propagazione delle onde. Da questa si deﬁnisce,
in Equazione 4.17, il rapporto di impedenza tra substrato e terreno sovrastante.
I =
ρr · VSr
ρs · VSs (4.17)
Strato di terreno omogeneo elastico su substrato inﬁnitamente defor-
mabile Si ipotizza per il terreno un comportamento elastico lineare, che sia cioè
caratterizzato da uno smorzamento D identicamente nullo, e che il substrato sia
inﬁnitamente rigido, vale a dire che la velocità di propagazione delle onde VSr sia
inﬁnita. Ciò signiﬁca che le onde, raggiunta la superﬁcie libera, si propagano in di-
rezione verticale, verso il basso, e vengono completamente riﬂesse dalla superﬁcie
di separazione tra substrato e terreno senza attraversarla, in modo che l'energia
elastica trasportata rimanga conﬁnata nello strato di terreno e non si abbiano
neppure fenomeni di smorzamento per scattering. Trattando un caso sempliﬁcato
in cui il moto di input, e quindi quello di output, sono rappresentati da funzioni
armoniche, la funzione di trasferimento tra superﬁcie e base del deposito consiste
semplicemente nel rapporto tra spostamento del terreno in superﬁcie e alla base
dello strato: la funzione di ampliﬁcazione, rappresentata in Figura 4.18, è allora
data dall'Equazione 4.18.
| F1(ω) |= 1
| cos
(
ω·H
VSs
)
|
(4.18)
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Figura 4.18: Funzione di ampliﬁcazione nel caso di strato di terreno omogeneo elastico
su substrato inﬁnitamente rigido
Analizzando l'espressione, essendo il denominatore sempre minore di 1, risulta
che tale funzione, al variare della frequenza di eccitazione, è sempre maggiore
di 1: ciò signiﬁca che lo spostamento in superﬁcie è sempre maggiore di quello
alla base del deposito e crescente tanto più il fattore di frequenza ω·H
VSs
tende a
pi
2
+n ·pi, con n numero naturale; ovverosia quando ω tende alle frequenze naturali
ωn (Equazione 4.19) di vibrazione dello strato, direttamente proporzionale alla
velocità del materiale e inversamente proporzionale al suo spessore.
ωn =
VSs
H
·
(pi
2
+ n · pi
)
(4.19)
Nel caso generale di input irregolare e periodico, comunque scomponibile in una se-
rie di inﬁnite armoniche di diﬀerente frequenza e ampiezza, sfruttando il principio
di sovrapposizione degli eﬀetti, anche l'output sarà esprimibile come sommatoria
di inﬁnite armoniche: anche in un modello così sempliﬁcato come quello propo-
sto, si può intuire come la risposta di un deposito sia fortemente inﬂuenzata dalla
frequenza di eccitazione, in caso di sollecitazione armonica, o dal suo contenuto
in frequenza nel caso di input irregolare; inoltre si nota che le frequenze ω in cor-
rispondenza delle quali si veriﬁcano le maggiori ampliﬁcazioni sono le frequenze
naturali ωn di vibrazione dello strato, dipendenti dalle sue proprietà geometriche
e meccaniche.
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Strato di terreno omogeneo viscoelastico sui substrato inﬁnitamente
rigido Il modello elastico sopra descritto implica che le onde sismiche si pro-
paghino nel terreno indeﬁnitamente, senza modiﬁcare la loro energia e quindi la
loro ampiezza. In una situazione reale invece sappiamo il veriﬁcarsi attenuazio-
ni connesse a fenomeni di smorzamento sia interni, dovuti alla non linearità del
comportamento del terreno, e che per scattering, legati ai fenomeni di riﬂessio-
ne e rifrazione che si veriﬁcano in corrispondenza dell'interfaccia tra substrato e
terreno per eﬀetto della non rigidità del bedrock. Introducendo l'ipotesi di non
linearità del comportamento del terreno, conservando invece l'ipotesi di rigidità
del bedrock, ai ﬁni della modellazione del fenomeno di attenuazione dell'ampiezza
delle onde sismiche e quindi della riduzione dell'energia elastica da esse trasportata
dovuto al solo smorzamento interno del materiale, si adotta il modello viscoela-
stico lineare di Kelvin-Voigt, dove la viscosità è correlata allo smorzamento D
proprio del substrato, che in questo caso è assegnato e diverso da zero. Sempre
in caso di input armonico, la funzione di ampliﬁcazione, rappresentata in Figura
4.19, assume l'espressione 4.20.
| F2(ω) |= 1
| cos2
(
ω·H
VSs
)
+
(
D · ω·H
VSs
)2
|
(4.20)
Figura 4.19: Funzione di ampliﬁcazione nel caso di strato di terreno omogeneo
viscoelastico su substrato inﬁnitamente rigido
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Il rapporto tra lo spostamento in superﬁcie e alla base del deposito, su roccia,
è funzione della frequenza di eccitazione ω, delle caratteristiche geometriche e
meccaniche del terreno e non raggiunge mai, nel dominio realistico di D, cioè per
valori positivi, valori inﬁniti come nel caso precedente; presenta invece massimi
relativi per valori del fattore di frequenza ω·H
VSs
vicino a pi
2
+ n · pi. Pertanto in
questo caso le frequenze naturali del deposito sono approssimabili dall'Equazione
4.19. I valori di picco, a parità di D, decrescono all'aumentare della frequenza
naturale considerata, pertanto è possibile individuare il massimo assoluto, per
n=0, in corrispondenza della frequenza fondamentale ω0, deﬁnita dall'Equazione
4.21, e/o del periodo caratteristico Ts del sito, in Equazione 4.22.
ω0 =
pi · VSs
2H
(4.21)
TS =
2pi
ω0
=
4H
VSs
(4.22)
La massima ampliﬁcazione risulta allora espressa dalla 4.23, dipende solo dal-
lo smorzamento, all'aumentare del quale diminuisce, mentre ω0, o Ts, dalle sue
caratteristiche geometriche e meccaniche.
max (F2 (ω)) =
2
piD
(4.23)
In riferimento alle Figure 4.18 e 4.19, è evidente come lo smorzamento, che descrive
la non linearità del comportamento del terreno, determini un abbattimento della
funzione di ampliﬁcazione e soprattutto in corrispondenza delle alte frequenze,
ﬁno a raggiungere, per elevati valori di D, valori inferiori a uno, determinando
cioè fenomeni di attenuazione del moto sismico anziché di ampliﬁcazione.
Strato di terreno omogeneo elastico su substrato deformabile Se si sup-
pone che il substrato sia caratterizzato da velocità delle onde S e rapporto d'im-
pedenza con lo strato sovrastante di grandezza ﬁnita, le onde sismiche che si pro-
pagano all'interno dello strato di terreno verso il basso e raggiungono la superﬁcie
di separazione tra bedrock e deposito, vengono in parte riﬂesse, in parte rifrat-
te. Esse quindi attraversano tale superﬁcie continuando a viaggiare nello strato
roccioso ﬁno ad incontrare l'interfaccia con un altro materiale o delle superﬁci di
discontinuità, in corrispondenza delle quali vengono ulteriormente frazionate in
onde riﬂesse e rifratte. Quindi se lo strato roccioso è suﬃcientemente spesso, le
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onde che lo attraversano e che solo in parte ritornano verso il deposito, vi arrivano
comunque dopo un intervallo di tempo troppo lungo o con un ampiezza troppo
piccola da potere inﬂuenzare la risposta sismica in superﬁcie. Allora, in deﬁnitiva,
parte dell'energia elastica associata alle onde che attraversano lo strato di terreno
viene irrimediabilmente perduta, è questo lo smorzamento per scattering o per
radiazione, determinando una minore ampliﬁcazione del moto sismico in super-
ﬁcie, rispetto al caso di substrato rigido. In questo caso si crea un'interferenza
reciproca tra substrato e strato di terreno sovrastante, per cui mentre nei casi
precedentemente considerati la risposta sismica locale era inﬂuenzata dalle sole
caratteristiche del deposito, ora intervengono anche le caratteristiche meccaniche
del substrato che inﬂuenza il comportamento del terreno ed è a sua volta inﬂuen-
zato dalla presenza del terreno sovrastante. Il moto sismico in corrispondenza
del substrato sarà diﬀerente a seconda che venga valutato sotto il deposito o in
condizioni di roccia aﬃorante: supposto che il terreno abbia un comportamento
lineare e che il substrato sia di spessore inﬁnito (semispazio) è possibile dimostrare
(Roesset, 1970) che la funzione di trasferimento, intesa come rapporto tra il moto
sismico valutato alla superﬁcie del deposito e in corrispondenza del substrato alla
base del deposito, è la stessa precedentemente trovata nel caso di substrato inﬁ-
nitamente rigido, quindi la sua funzione di ampliﬁcazione è quella di Equazione
4.18, indipendente dalle caratteristiche di deformabilità del substrato; se invece
tale funzione viene calcolata come rapporto tra il moto sismico valutato in super-
ﬁcie e il moto sismico valutato nel substrato roccioso in corrispondenza di un suo
aﬃoramento, allora l'espressione si arricchisce di un termine che tiene conto delle
caratteristiche meccaniche del substrato secondo il rapporto d'impedenza I tra
substrato e terreno. Il suo andamento è espresso dall'Equazione 4.24 e riportato
in Figura 4.20.
| F3r(ω) |= 1
| cos2
(
ω·H
VSs
)
+ 1
I2
· sin2
(
ω·H
VSs
)2
|
(4.24)
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Figura 4.20: Funzione di ampliﬁcazione nel caso di strato di terreno omogeneo elastico
su substrato deformabile
Confrontando l'andamento di tale funzione con l'analoga ricavata nel caso di
substrato rigido e comportamento del terreno elastico (Figura 4.18), essa assume
valori sempre maggiore dell'unità, senza mai raggiungere valori inﬁniti; inoltre
presenta dei massimi assoluti di valore pari a I in corrispondenza dei valori di fre-
quenza in Equazione 4.19; cioè, a parità di frequenza, all'aumentare del rapporto
d'impedenza e quindi del contrasto di rigidezza esistente tra terreno e substrato,
aumenta anche l'ampliﬁcazione. In deﬁnitiva la deformabilità del substrato inﬂui-
sce sull'ampliﬁcazione in maniera analoga alla non linearità del comportamento
del terreno, cioè attenuando l'ampliﬁcazione, però in misura uguale al variare
della frequenza, e in maniera tanto più marcata quanto minore è il contrasto
d'impedenza tra substrato e terreno.
Strato di terreno omogeneo viscoelastico su substrato deformabile In-
troducendo rispetto al caso precedente anche l'ipotesi di non linearità del com-
portamento del terreno secondo il modello Kelvin-Voigt, considerando ancora il
moto sismico alla sommità del deposito e quello valutato sul substrato ma in
corrispondenza di un aﬃoramento, i ottiene una funzione di ampliﬁcazione diﬃ-
cilmente rappresentabile in forma compatta. Comunque, per valori positivi di D,
si sommano gli eﬀetti della non linearità del comportamento del terreno e della
deformabilità del substrato; per cui la funzione di ampliﬁcazione non raggiunge
valori inﬁniti, ma continua ad essere caratterizzata da massimi relativi in cor-
rispondenza delle frequenze naturali del deposito, di ampiezza progressivamente
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decrescente a parità del rapporto d'impedenza con l'aumentare della frequenza
naturale, e in misura tanto più marcata quanto maggiore è lo smorzamento. In-
vece, ﬁssato il rapporto di smorzamento D, la funzione di ampliﬁcazione tende
ad aumentare con l'impedenza, e in misura uguale su tutte le frequenze naturali
del deposito. La funzione di ampliﬁcazione non raggiunge mai valori inﬁniti: può
essere maggiore o minore di 1, determinando quindi fenomeni di ampliﬁcazione o
attenuazione. Il massimo, corrispondente alla frequenza fondamentale ω0, è co-
munque esprimibile mediante la relazione 4.25, e si può osservare come dipenda
soltanto dallo smorzamento e dal rapporto di impedenza.
| F4r (ω) |max=| F4r (ω0) |= 11
I
+ piD
2
(4.25)
In particolare, in Figura 4.21, si può vedere come il picco massimo coincida con il
rapporto di impedenza in assenza di smorzamento, mentre per valori positivi di
quest'ultimo, esso aumenti all'aumentare di I e, con I ﬁssato, esso diminuisca con
il crescere di D.
Figura 4.21: Picco massimo della funzione di ampliﬁcazione corrispondente alla fre-
quenza fondamentale al variare del rapporto di impedenza I, per diﬀerenti
valori dello smorzamento D
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4.5.4 Condizioni di deposito reale: eterogeneità verticali
Per determinare la funzione di ampliﬁcazione caratteristica di un deposito sono
state considerate ﬁno ad ora delle situazioni sempliﬁcate di deposito e bedrock,
sia dal punto di vista delle caratteristiche geometriche che geotecniche; ma anche
la situazione di maggiore complessità ﬁn qui analizzata, cioè di terreno omogeneo
viscoelastico su substrato deformabile, risulta ben lontana dalle condizioni reali di
un deposito, come confermano anche alcuni confronti con risultati sperimentali.
Un deposito geotecnico è caratterizzato infatti da eterogeneità. Dal punto di vista
geotecnico incontriamo in primis eterogeneità verticali, che comportano variazioni
dei parametri di rigidezza e smorzamento con la profondità a causa di stratiﬁcazio-
ni diﬀerenti; anisotropie orizzontali, ovvero variazioni degli stessi parametri, ma
in direzione areale, per lo stesso tipo di materiale; per precise tipologie di terreno,
un comportamento marcatamente non lineare, fortemente dissipativo già a picco-
le deformazioni, non rappresentabile con un modello viscoelastico. Dal punto di
vista geometrico, si incontrano eterogeneità laterali, connesse alla stratiﬁcazione
non orizzontale del deposito e del substrato roccioso, ed irregolarità morfologiche
superﬁciali, per esempio crinali o creste, che interferiscono signiﬁcativamente sui
normali percorsi delle onde sismiche determinando fenomeni di focalizzazione.
Per la natura del problema, è la variabilità verticale dei parametri caratteri-
stici del comportamento del terreno in campo dinamico, cioè modulo di taglio e
smorzamento, ad inﬂuenzare maggiormente la risposta di un deposito e, tra questi,
il parametro più signiﬁcativo è il modulo di taglio G o, equivalentemente, la VS.
Ai ﬁni di una risoluzione analitica in forma chiusa del problema di RSL, è stata
ipotizzata una variabilità continua di tale parametro con la profondità, secondo
legami lineari o iperbolici (Gazetas, 1982; Vinale et al., 1983). In riferimento ad
un deposito di densità costante e di spessore H, poggiante su substrato roccioso
orizzontale inﬁnitamente rigido, si suppone la velocità VS funzione della profon-
dità z secondo la legge 4.26, dove V0 [m/s] rappresenta la velocità in superﬁcie, m
è legato alla legge di variazione scelta, compreso tra 0 e 1 passando da relazioni
iperboliche a lineari, e α è un coeﬃciente che indica il grado di variazione tra la
superﬁcie e la base del deposito.
V = V0 · (1 + αz)m (4.26)
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In Figura 4.22 si osserva come l'eterogeneità del deposito si traduca in una sostan-
ziale modiﬁca dei modi di oscillazione, tanto più evidente quanto è maggiore la
frequenza considerata. In particolare, con l'aumentare del grado di eterogeneità,
si nota una riduzione delle ampiezze di spostamento a parità di profondità, ma
una concentrazione dei valori massimi in corrispondenza degli strati superﬁciali
del deposito.
Figura 4.22: Modalità di vibrazione del terreno relativamente alle prime quattro fre-
quenze naturali del deposito, nel caso di deposito omogeneo (a) ed
eterogeneo (b,c,d) con legge lineare della velocità di variazione di VS
Le funzioni di ampliﬁcazione relative a diversi gradi di eterogeneità sono ripor-
tate in Figura 4.23, dove è evidente l'aumentare della prima frequenza fondamen-
tale e dell'ampiezza della funzione al crescere di α, in misura tanto più marcata
quanto è minore lo smorzamento.
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Figura 4.23: Funzioni di ampliﬁcazione calcolate per diﬀerenti valori di eterogeneità
(α = 0, 0.5, 2, 10) e di smorzamento (D = 5%, 10%)
4.5.4.1 Soluzione numerica: i metodi della trave a taglio
Nei casi reali, lo studio della RSL non può essere aﬀrontato con procedure anali-
tiche; occorre infatti ricorrere a metodi numerici in quanto la variazione continua
di rigidezza con la profondità non rappresenta in maniera realistica tutti i tipi
di deposito, specialmente ove siano presenti tipologie di terreno con contrasti di
impedenza signiﬁcativi. Dovendo dunque ricorrere alla modellazione numerica,
si procede ad una rappresentazione monodimensionale del problema associata ad
una discretizzazione del deposito, sia questa a strati continui o masse concentrate.
L'ipotesi di monodimensionalità, che prevede un deposito stratiﬁcato orizzontal-
mente su substrato orizzontale inﬁnitamente esteso, attraversato da sole onde S
con direzione di propagazione verticale, consente di limitare il problema ad una co-
lonna di terreno, detta anche trave a taglio, essendo il moto oscillatorio orizzontale
e le deformazioni di taglio puro.
Imetodi continui schematizzano, come rappresentato in Figura 4.24, la colonna
di terreno come un mezzo stratiﬁcato continuo, dove ogni strato viene considerato
omogeneo e con legame costitutivo viscoelastico lineare: i parametri necessari a
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caratterizzare lo strato i-esimo sono lo spessore Hi, la densità ρi, il modulo di
taglio Gi (o la velocità delle onde S, VSi) e lo smorzamento Di.
Figura 4.24: Deposito stratiﬁcato orizzontalmente secondo il metodo della trave a
taglio continua
I metodi discreti, invece schematizzano gli strati con una serie di masse con-
centrate in corrispondenza della superﬁcie di separazione degli strati e collegate
tra loro da molle e smorzatori viscosi (Figura 4.25), che simulano la legge di com-
portamento sforzi-deformazione assegnata al materiale, generalmente non lineare.
I parametri necessari a caratterizzare ciascun strato sono lo spessore Hi, la massa
mi, la rigidezza della molla ki (legata al modulo di taglio dalla relazione ki = Gi/Hi)
e il coeﬃciente di smorzamento dello smorzatore ci.
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Figura 4.25: Deposito stratiﬁcato orizzontalmente secondo il metodo della trave a
taglio discretizzata
I metodi continui consentono di ottenere nel caso di geometrie semplici so-
luzioni analitiche in forma chiusa, ma a discapito di un'eccessiva sempliﬁcazione
nella rappresentazione del comportamento del terreno che, per garantire l'uso del-
la trasformata di Fourier nel calcolare la risposta sismica del terreno, richiede
un legame sforzi-deformazioni lineare e quindi leggi costitutive lineari. Al più
è possibile deﬁnire relazioni lineari che, mediante formule iterative, simulano un
comportamento non lineare: si parla allora di modelli lineari equivalenti che ri-
chiedono, per ciascuno strato, anche la legge di variazione con la deformazione
del modulo G e dello smorzamento D. Per l'applicazione di leggi costitutive più
complicate, che considerino la non linearità del comportamento dei terreni e gli
stati tensionali in sito, bisogna ricorrere ai metodi discreti.
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4.5.4.2 Modello lineare equivalente
La non linearità del comportamento del terreno costituisce uno dei fattori che
maggiormente ne inﬂuenzano la risposta, soprattutto per terreni soﬃci e in corri-
spondenza di eventi sismici da moderati a forti. Essa si traduce in una variazione
delle caratteristiche di rigidezza e di smorzamento con il livello deformativo rag-
giunto e quindi, indirettamente, con il numero di cicli applicati e, in analisi più
approfondite, anche con il livello di pressione interstiziale raggiunto. In particolare
si assiste ad un decadimento della rigidezza e ad un aumento dello smorzamento,
a cui corrisponde un incremento delle proprietà dissipative, che possono condur-
re, in terreni incoerenti non saturi o coesivi soﬃci, ad un addensamento, cioè a
deformazioni irreversibili mentre, in terreni granulari saturi, a un incremento di
pressione interstiziale con perdita di resistenza, cioè a catastroﬁci fenomeni di
liquefazione. Per queste ragioni è stato questo il campo su cui si è concentrato,
almeno nell'ultimo decennio, il maggior numero di studi, ﬁnalizzati non solo all'in-
dividuazione dei vari parametri geotecnici che inﬂuenzano e determinano la non
linearità del comportamento del terreno e alla valutazione degli eﬀetti che produ-
cono sulla RSL, ma anche alla messa a punto di codici di calcolo che traducano
gli sviluppi nel campo della ricerca in modelli che utilizzino legami costitutivi non
lineari secondo formulazioni non troppo complesse e che non richiedano l'uso di
un numero eccessivo di parametri. Una proposta che fornisce risultati di RSL
ragionevoli, e al contempo di semplice applicazione, è quella di considerare la non
linearità del terreno mediante un modello lineare equivalente.
L'approccio lineare equivalente è fondato su una descrizione sempliﬁcata di
ogni ciclo di carico e scarico, deﬁnendone solo due parametri caratteristici, vale a
dire l'inclinazione, rispetto all'asse orizzontale, e l'area, ovviamente diversa da zero
dal momento che il ciclo rappresenta un materiale viscoelastico. L'inclinazione è
correlata al modulo di taglio tangente Gtan: esso è variabile all'interno del ciclo,
ma può esserne considerato rappresentativo il valore medio Gsec = τc/γc dove τc
e γc rappresentano rispettivamente il massimo della tensione tangenziale e della
deformazione a taglio. L'area invece è rappresentativa dell'energia dissipata in
quel ciclo secondo la relazione 4.27 che deﬁnisce lo smorzamento D, in cui valori
di WD e WS sono riferiti alla Figura 4.26.
D =
WD
4piWS
=
1
2pi
· WD
Gsec · γ2c
(4.27)
104
4.5. METODO RIGOROSO E RSL 4. Risposta Sismica Locale
Gli andamenti di Gsec, in corrispondenza di τc e γc, e di D(γc) sono determinabili
in laboratorio mediante prove cicliche al variare di ω, come mostrato in Figura
4.26.
Figura 4.26: Schema di modello lineare equivalente, ciclo di carico e scarico (a) e curve
di non linearità (b)
In deﬁnitiva, si può aﬀermare che il modello lineare equivalente è sostanzial-
mente un modello viscoelastico "migliorato", caratterizzato da modulo di taglio e
smorzamento equivalenti alle proprietà osservate sperimentalmente e determinati
in funzione del livello deformativo mediante un procedimento iterativo. Secondo
questo metodo una soluzione approssimata non lineare può essere ottenuta da
un'analisi viscoelastica lineare purché il modulo e lo smorzamento usati nell'anali-
si siano compatibili con l'eﬀettiva deformazione a taglio γ che si ha per l'elemento
di terreno considerato. In seguito alla deﬁnizione delle caratteristiche geotecniche
statiche e dinamiche di ogni strato in esame e avendo scelto il metodo, numeri-
co, di soluzione del problema di RSL, l'analisi è viene eseguita come descritto in
seguito:
• inizialmente viene condotta una prima analisi elastica, utilizzando per ogni
strato i parametri equivalenti corrispondenti ad un basso livello deformativo
• sulla base della deformazione ottenuta, si aggiornano i parametri equivalenti
e si conduce una nuova analisi elastica
• si veriﬁca che il livello deformativo raggiunto sia compatibile, entro una certa
tolleranza, con quello corrispondente ai parametri equivalenti aggiornati: se
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tale veriﬁca è positiva, l'analisi risulta conclusa; in caso contrario si procede
ad un ulteriore aggiornamento dei parametri equivalenti e si prosegue il
procedimento ﬁno alla convergenza delle deformazioni.
4.5.4.3 Modello completamente non lineare
L'approccio lineare equivalente permette il calcolo della risposta del terreno in
molti casi pratici, tuttavia esso rappresenta in maniera sempliﬁcata il reale com-
portamento del terreno e la risposta risulta approssimata. Alternativamente è
possibile condurre un'analisi non lineare che consideri la forma diﬀerenziale dei
parametri che esprimono le caratteristiche dinamiche del terreno e ne valuti la ri-
sposta, per integrazione alle diﬀerenze ﬁnite, direttamente dell'equazione del moto
4.28 nel dominio del tempo.
∂τ
∂z
= ρ
∂2u
∂t2
= ρ
∂u˙
∂t
(4.28)
Per quanto concerne il legame costitutivo non lineare, esistono diversi modelli che
sono in grado di descrivere il comportamento ciclico del terreno. Tali modelli sono
generalmente caratterizzati da una curva di riferimento (backbone curve), ossia dal
legame -, e da una serie di leggi, le regole di Masing, che governano i cicli di carico
e di scarico:
• la curva di primo carico risulta essere proprio la backbone, indicata con Fbb
• quando si veriﬁca un'inversione di carico, identiﬁcata con le coordinate
(γrev, τrev), la curva di scarico segue l'andamento in Equazione 4.29, ovvero
si origina nel punto di inversione ed è scalata di un fattore 0.5
τ − τrev
2
= Fbb
(
γ − γrev
2
)
(4.29)
• se il tratto di carico o scarico interseca la backbone curve, il percorso ten-
sodeformativo continua a seguire la tale curva ﬁno al successivo punto di
inversione
• se il tratto di carico o scarico subisce una inversione senza intersecare la
backbone curve, allora il percorso tensodeformativo evolve lungo la curva
prevista dalla 4.29.
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Si descrive meglio quanto detto in riferimento alla Figura 4.27.
Figura 4.27: Schema di modello non lineare
Il ciclo di carico inizia nel punto A e procede verso il punto B, seguendo la
curva di riferimento come richiesto. Nel punto B si veriﬁca una prima inversione
di carico che segue la curva prevista dall'Equazione 4.29. Il processo di scarico
successivamente interseca nel punto C la backbone, pertanto il percorso continua
lungo la stessa ﬁno a raggiungere il punto di inversione D. Dal punto D il percorso
evolve lungo la curva prevista dalla 4.29 e il processo si ripete analogamente per
il resto del carico.
Si nota che per i modelli appena discussi, attraverso la deﬁnizione della back-
bone curve si disegnano i cicli di isteresi e di conseguenza lo smorzamento del
materiale, vale a dire che il controllo della riduzione della rigidezza con lo stato
deformativo non consente lo stesso controllo per lo smorzamento, automatica-
mente deﬁnito. Per questa ragione questo metodo di ricostruzione delle curve di
comportamento dinamico dei materiali è detto MR, Modulus Reduction, perché di
fatto il fattore di riduzione è applicato solo al modulo G.
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Capitolo 5
Il caso della Chiesa di San Paolo a
Ripa d'Arno
La risposta sismica locale per il sito della Chiesa di San Paolo a Ripa d'Arno è
stata deﬁnita, sulla base dei criteri progettuali scelti e dei parametri geotecnici
ottenuti mediante la campagna di indagini, per mezzo di alcuni software speciﬁci.
In particolare, ai ﬁni dell'estrazione dei moti di input sismocompatibili e spet-
trocompatibili, si è utilizzato "SCALCONA 2.0" mentre, per la valutazione della
risposta, in riferimento al metodo sempliﬁcato di normativa, è stato utilizzato il
foglio di calcolo "SPETTRI-NTC ver. 1.0.3", eseguendo invece analisi rigorose,
i codici "Strata 3.99" e "Deepsoil 5.1". Queste ultime sono state condotte nel-
le ipotesi di modello monodimensionale, escludendo l'eventualità di fenomeni di
focalizzazione trattandosi di un terreno pianeggiante, il cui sottosuolo può essere
considerato composto da strati orizzontali paralleli al piano campagna.
Il software SCALCONA 2.0 consente di ottenere un set di 7 accelerogrammi
naturali registrati su roccia e soddisfacenti al requisito della spettrocompatibili-
tà con lo spettro di risposta di normativa, per un qualsiasi sito all'interno del
territorio toscano e per periodi di ritorno di 50, 75, 101, 475, 712 e 949 anni.
Il foglio di calcolo SPETTRI-NTC, rilasciato dal Consiglio Nazionale Superiore
dei Lavori Pubblici, fornisce gli spettri di risposta rappresentativi delle componenti
orizzontali e verticale delle azioni sismiche di progetto per il territorio nazionale.
Il software Strata compie analisi di RSL di tipo monodimensionale, utilizzando
una discretizzazione del deposito a strati continui, in un contesto di tipo elastico
equivalente.
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Il software Deepsoil compie analisi monodimensionali lineari equivalenti, con
soluzione numerica a strati continui, ma anche di tipo non lineare, risolvendo
numericamente con modello a masse concentrate.
Propedeutici all'analisi di RSL sono stati la scelta e la deﬁnizione dei parame-
tri progettuali, nonché la determinazione dei parametri geotecnici necessari alla
caratterizzazione dinamica del sottosuolo. Per quanto riguarda l'analisi sempli-
ﬁcata, è stato possibile deﬁnire lo spettro di risposta tramite SPETTRI-NTC
senza ulteriori procedimenti. Il primo passo del procedimento di analisi rigorosa
è stato invece l'estrazione degli accelerogrammi naturali da utilizzare come input
sismici; in seguito si è proceduto alla deﬁnizione del modello sismostratigraﬁco,
in particolare è stato scelto di proporre tre diverse stratigraﬁe, estendendo la
caratterizzazione del sottosuolo a profondità sempre maggiori; inﬁne sono state
compiute le analisi di RSL, secondo i procedimenti esposti al Capitolo 4, di ti-
po lineare equivalente sia con Strata che con Deepsoil, e di tipo non lineare con
Deepsoil. E' stato così possibile operare un confronto tra le risposte ottenute al
variare delle informazioni stratigraﬁche inserite nei software e secondo i tre diversi
approcci, sempliﬁcato, rigoroso lineare equivalente e rigoroso non lineare; inoltre,
tra gli output di Strata e Deepsoil, all'interno del contesto lineare equivalente.
5.1 Analisi di RSL
5.1.1 Scelta dei parametri progettuali
In base all'allineamento alle NTC-08 delle "Linee Guida per la valutazione e ri-
duzione del rischio sismico del patrimonio culturale", la vita nominale di un bene
culturale dovrebbe essere molto lunga, volendone garantire la conservazione nel
tempo anche nei riguardi di azioni sismiche caratterizzate da un elevato periodo di
ritorno; tuttavia in molti casi ciò porterebbe ad una veriﬁca sismica gravosa. Nel
caso in cui gli interventi richiesti dovessero diventare troppo invasivi nei riguardi
dell'opera, nel rispetto dell'opera stessa, è consigliabile fare riferimento ad una
vita nominale più breve, coerentemente con la possibilità di limitarsi ad interventi
di miglioramento: tale vita nominale di progetto, riducibile anche a valori inferiori
a 50 anni, pur tutelando la costruzione in termini probabilistici per un numero
minore di anni, consente comunque di certiﬁcare la sicurezza di interventi meno
invasivi. Ulteriori interventi saranno dunque posticipati nel tempo quando, al
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termine della vita utile dell'opera, sarà eseguita una nuova veriﬁca sismica: si così
ritiene che i progressi conoscitivi e tecnologici, in termini di pericolosità sismica,
di valutazione della vulnerabilità della costruzione e disponibilità di tecniche di
intervento meno invasive, consentiranno un'azione di recupero più rispettosa del
bene.
In riferimento a quanto riportato dalle Linee guida, è stato scelto un valore di
vita nominale VN di 50 anni.
Coerentemente con quanto deﬁnito nelle NTC-08, è stato valutato che la Chie-
sa di San Paolo a Ripa d'Arno appartenga alla classe d'uso II, dunque il coeﬃciente
d'uso Cu adottato è pari all'unità.
E' stata condotta un'analisi allo Stato Limite Ultimo di salvaguardia della
Vita (SLV).
5.1.2 RSL da SPETTRI-NTC
Come mostrato nelle Figure 5.1 e 5.2, sono stati inseriti nel foglio di calcolo i
parametri richiesti, vale a dire l'ubicazione del sito, la vita nominale e il coeﬃciente
d'uso, dai quali sono stati determinati, automaticamente da SPETTRI-NTC, il
periodo di riferimento VR pari a 50 anni e il TR, di 475 anni, in relazione allo
stato limite ultimo SLV (PVR=10%).
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Figura 5.1: Individuazione della pericolosità del sito (SPETTRI-NTC)
Figura 5.2: Scelta della strategia di progettazione (SPETTRI-NTC)
In base alla VS,30 del deposito, pari a 186 m/s, il sottosuolo è risultato di
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categoria C; il sito di categoria topograﬁca T1. Si sono così ottenuti i parametri
progettuali in Tabella 5.1, da cui, in Figura 5.3, lo spettro di risposta di normativa
corrispondente. Il valore del rapporto di smorzamento ξ è convenzionalmente
ﬁssato pari al 5%.
Tabella 5.1: Valori di ag, F0, TC* (SPETTRI-NTC)
STATO LIMITE ag F0 TC*
SLV 0.118 m/s 2.391 0.279 s
Figura 5.3: Determinazione dell'azione di progetto (SPETTRI-NTC)
5.1.3 Deﬁnizione dell'input sismico
In relazione alle analisi rigorose di RSL, SCALCONA ha permesso una facile de-
terminazione del set di sette accelerogrammi sismo e spettrocompatibili per la
zona di Pisa, essendo il tempo di ritorno di 475 anni tra quelli disponibili. I dati,
forniti mediante 9 ﬁles in formato *.txt, riportano sette storie temporali di eventi
sismici, i relativi spettri di risposta elastici, lo spettro medio e lo spettro target
di riferimento con cui è veriﬁcata la spettrocompatibilità; inoltre il ﬁle "readme"
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fornisce le informazioni sui sette accelerogrammi estratti, quali magnitudo, di-
stanza epicentrale, fattore di scala e il nome della banca dati accelerometrica di
provenienza; come richiesto da normativa, il fattore di scala rimane minimo, rag-
giungendo al più il valore di 1.47 per l'accelerogramma 5. I dati accelerometrici
sono espressi in m/sec2. I software di calcolo utilizzati ai ﬁni del calcolo della RSL
richiedono come input tali accelerogrammi espressi in forma normalizzata rispetto
all'accelerazione gravitazionale, è in questa forma che sono riportati nelle Figure
5.4, 5.5, 5.6, 5.7, 5.8, 5.9 e 5.10.
Figura 5.4: Acc. 1 (ESD 000182xa.cor)
Figura 5.5: Acc. 2 (ESD 000234ya.cor)
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Figura 5.6: Acc. 3 (NGA 0663x.txt)
Figura 5.7: Acc. 4 (NGA 0804y.txt)
Figura 5.8: Acc. 5 (KNET1 SAG0010503201053.NS)
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Figura 5.9: Acc. 6 (ITACA 19971014_152309ITDPC_CSC_WEC.DAT)
Figura 5.10: Acc. 7 (ITACA 20090406_013239ITDPC_CLN_WEC.DAT)
5.1.4 Deﬁnizione dei proﬁli stratigraﬁci e dei parametri geo-
tecnici di input
Coerentemente con l'ipotesi di modello monodimensionale di sottosuolo, costitui-
to da strati omogenei e orizzontali in cui il bedrock è considerato un semispazio
elastico, è ragionevole ipotizzare che la conoscenza dei parametri geotecnici dei
terreni ﬁno a profondità elevate, dunque il continuo allontanamento del semispa-
zio bedrock dalla superﬁcie, sia fattore considerevolmente inﬂuente sulle analisi
di RSL. Ai ﬁni della valutazione di tale inﬂuenza, per il sottosuolo del caso in
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questione, si è cercato di operare una caratterizzazione geotecnica che si spingesse
ﬁno alla profondità di 110 metri, deﬁnendo tre diversi proﬁli di progetto.
5.1.4.1 Bedrock a 32 metri di profondità
Le indagini geotecniche eseguite in questa campagna sono state suﬃcienti a deﬁ-
nire il proﬁlo sismostratigraﬁco di Tabella 5.2, relativo al "caso I"; per ogni strato
sono state altresì inserite le curve di variazione del modulo di taglio G e dello
smorzamento D in funzione del livello di deformazione. Tutti i parametri citati
sono stati già discussi al  2.2, in particolare VS e γ assegnati ad ogni strato so-
no la media di quelli misurati, rispettivamente mediante SDMT e in laboratorio,
lungo lo spessore dello strato.
Tabella 5.2: Proﬁlo sismostratigraﬁco di "caso I", con bedrock a 32 metri
strato prof. [m] spessore [m] VS [m/s] γ [kN/m3]
A1 (sabbie limose) 0 11.8 162 19.22
B1 (argille alta plasticità) 11.8 15.2 175 16.84
B2 (sabbie limo-argillose) 27 2.5 252 20.37
B3 (argille media plasticità) 29.5 2.5 233 20.24
BEDROCK 32 - 800 -
5.1.4.2 Bedrock a 50 metri di profondità
L'estensione al secondo caso, in cui la caratterizzazione geotecnica si è spinta pur
in maniera approssimata ﬁno a 50 metri di profondità, è stata possibile ipotizzando
che il sottosuolo mantenesse le stesse caratteristiche rimanendo nel raggio di un
chilometro di distanza dalla Chiesa di San Paolo a Ripa d'Arno, in particolare
che la stratigraﬁa fosse paragonabile a quella deﬁnita dallo scavo di un pozzo
nelle vicinanze, mentre le velocità di propagazione delle onde di taglio fossero
paragonabili a quelle note di Piazza dei Miracoli.
Per quanto riguarda la stratigraﬁa, essa è stata ricostruita a partire dalla
documentazione di riferimento di prospezioni geologiche eseguite nel 2003 dallo
studio associato di geologia "ACQUA E TERRA", ﬁnalizzate alla ricerca d'acqua
presso Piazza del Duomo. In particolare il pozzo in questione è il P4 di Figura
5.11, molto prossimo al sito della chiesa, cerchiato in giallo.
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Figura 5.11: Ubicazione pozzi di riferimento (ACQUA E TERRA, 2003)
Figura 5.12: Stralcio di sezione idrogeologica (ACQUA E TERRA, 2003)
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La sezione idrogeologica di Figura 5.12 non conferma l'ipotesi iniziale per gli
strati che abbiamo deﬁnito con le indagini, ma mostra la prosecuzione dello strato
di argille B3 ﬁno circa a 39 metri e, proprio come evidenziato dal sondaggio e
confermato dalle analisi granulometriche (Tabella 2.5 e  2.2.3) sul sacchetto 752,
prelevato a circa 40 metri, individua uno strato di sabbia. Tale strato si estende
ﬁno ad oltre 50 metri di profondità.
Relativamente al proﬁlo di velocità di propagazione delle onde di taglio, ci si
è riferiti alle misure di VS , in particolare VSh, misurate tramite prova Cross Hole
in Piazza del Duomo, ad est della Torre Pendente, ﬁno alla profondità di 66 me-
tri, nell'ambito di operazioni di carattere conoscitivo ad opera del "Comitato per
gli interventi di consolidamento e restauro della Torre di Pisa" (gennaio 2000).
Si mostra in Figura 5.13 la sovrapposizione dei proﬁli di velocità del sito della
Chiesa di San Paolo a Ripa d'Arno e della Torre di Pisa: pur non completamente
sovrapponibili, esiste una convergenza delle due curve oltre i 30 metri, giustiﬁ-
cando l'ipotesi di relativa omogeneità del terreno nelle due zone in analisi per le
profondità considerate.
Il proﬁlo sismostratigraﬁco risulta dunque quello di Tabella 5.3, dove allo strato
di sabbie limose C, che si estende oltre i 39 metri, è stato assegnato il peso speciﬁco
dello strato sabbioso B2 sovrastante, la velocità delle onde di taglio media misurata
con SDMT ﬁno a 32.5 metri, oltre da Cross Hole; si sono inoltre assegnate a tale
strato curve di decadimento del modulo di taglio e di smorzamento da modello, in
particolare quelle che più rappresentavano il comportamento delle sabbie superiori,
vale a dire, come mostrato nelle Figure 5.14 e 5.15, le curve Idriss (1990) Sand.
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Figura 5.13: Proﬁli di VS nei siti della Chiesa di San Paolo a Ripa d'Arno e della Torre
di Pisa
Tabella 5.3: Proﬁlo sismostratigraﬁco di "caso II", con bedrock a 50 metri
strato prof. [m] spessore [m] VS [m/s] γ [kN/m3]
A1 (sabbie limose) 0 11.8 162 19.22
B1 (argille alta plasticità) 11.8 15.2 175 16.84
B2 (sabbie limo-argillose) 27 2.5 252 20.37
B3 (argille media plasticità) 29.5 9.5 234 20.24
C (sabbie limose) 39 11 297 20.37
BEDROCK 50 - 800 -
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Figura 5.14: Confronto tra curve di decadimento GG0 da modello e delle sabbie superiori
Figura 5.15: Confronto tra curve di smorzamento D da modello e delle sabbie superiori
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5.1.4.3 Bedrock a 110 metri di profondità
Un'ulteriore caso, relativo ad un terzo proﬁlo sismostratigraﬁco, è riassunto in
Tabella 5.4. Esso fa riferimento alla stratigraﬁa di Figura 5.12, in cui lo strato
C raggiunge i 65 metri, mentre lo strato di argille e limi D si estende ﬁno ai
110 metri, sempre in corrispondenza del pozzo P4. Per lo strato C valgono le
caratteristiche del caso al  5.1.4.2, con la VS mediata ﬁno a 65 metri.
Tabella 5.4: Proﬁlo sismostratigraﬁco di "caso III", con bedrock a 110 metri
strato prof. [m] spessore [m] VS [m/s] γ [kN/m3]
A1 (sabbie limose) 0 11.8 162 19.22
B1 (argille alta plasticità) 11.8 15.2 175 16.84
B2 (sabbie limo-argillose) 27 2.5 252 20.37
B3 (argille media plasticità) 29.5 9.5 234 20.24
C (sabbie limose) 39 26 317 20.37
D (argille e limi) 65 45 358 19.00
BEDROCK 110 - 800 -
Lo strato D, del quale di fatto non avevamo informazioni geotecniche, è stato
invece caratterizzato derivando i valori di peso speciﬁco, velocità di propagazione
delle onde di taglio e curve di decadimento del modulo G
G0
e di smorzamento D,
sulla base di ipotesi e relazioni empiriche. In primo luogo è stato assunto un
γ di 19 kN/m3, ipotizzando un'argilla mediamente consistente. Deﬁnito questo
parametro, si è estrapolato il valore G0, correlandolo alla tensione eﬃcace σ′v,
sempliﬁcando la relazione 5.1 (Jamiolkowski et al. 1995), proposta proprio per
il sottosuolo della Torre di Pisa, dove si considera anche l'indice dei vuoti e, la
tensione orizzontale σ′h e la pressione atmosferica pa.
G0 = 480 · e−1.43 · σ′0.22v · σ′0.22h · p0.66a (5.1)
Ricordando che G0 = ρ ·V 2S , con le dovute sempliﬁcazioni, la 5.1 equivale alla 5.2.
VS ∝ σ′0.22v (5.2)
In base al proﬁlo di velocità ﬁno a 66 metri, note le pressioni eﬃcaci in sito, è
stato possibile determinare, per interpolazione , l'Equazione 5.3, vale a dire, come
mostrato in Figura 5.16, il legame lineare che meglio approssima la dipendenza di
VS da σ′0.22v .
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Figura 5.16: Rappresentazione graﬁca della relazione VS ∝ σ′0.22v
VS = 118.70 · σ′0.22v − 159.32 (5.3)
La validità della 5.3 è stata estesa ﬁno a 110 metri, determinando poi le VS
alle diverse profondità comprese tra 65 e 110 metri. La media di queste è stata
associata allo strato D. Per quanto riguarda inﬁne le curve di decadimento di G e
di smorzamento D, anche in questo caso ci siamo ricondotti a curve dal modello,
in particolare le Vucetic & Dobry IP=50, mostrate in Figura 5.17 e 5.18.
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Figura 5.17: Confronto tra curve di decadimento GG0 da modello e delle argille superiori
e intermedie
Figura 5.18: Confronto tra curve di smorzamento D da modello e delle argille superiori
e intermedie
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5.1.5 RSL da software STRATA
Il software Strata opera un'analisi monodimensionale lineare equivalente, risol-
vendo l'equazione del moto, con valore del rapporto di smorzamento ξ convenzio-
nalmente ﬁssato pari al 5%, a strati continui nel dominio delle frequenze.
Il software implementa il modello lineare equivalente, in primo luogo determi-
nando le leggi di decadimento del modulo di taglio e di smorzamento secondo le
relazioni 5.4 e 5.5 di Yokota, cioè calcolando i valori di α, β, λ dalle curve inserite
come input geotecnico.
G
G0
=
1
1 + α · γβ (5.4)
D = Dmax · e
λ G
G0 (5.5)
In secondo luogo modula le deformazioni lineari equivalenti secondo un fattore
minore di 1, detto "eﬀective strain ratio" Rγ, deﬁnito come il rapporto tra la
deformazione eﬀettiva attesa e quella massima da modello: infatti le deformazioni
ottenute dal calcolo sono relative al modulo di taglio Gsec, dunque maggiori di
quelle che si avrebbero riferendosi al caso reale non lineare, e per questo è con-
sigliato diminuirle. Per ogni input sismico è stato dunque deﬁnito e impostato
Rγ che, secondo la relazione 5.6 (Idriss and Sun, 1992), può essere stimato dalla
magnitudo M.
Rγ =
M − 1
10
(5.6)
Inoltre, ai ﬁni della risoluzione del problema di RSL, Strata discretizza autonoma-
mente il sottosuolo in sublayers di spessore massimo dipendente da due parametri,
la frequenza massima di interesse fmax, correlata allo spessore hi secondo la rela-
zione 5.7, e il numero di lunghezze d'onda "wavelength fraction" contenute in ogni
substrato.
hi =
VS
6÷ 8 · fmax (5.7)
Il software assegna a questi parametri i valori consigliati da letteratura, ponendo
fmax pari a 20 Hertz e il wavelength fraction pari a 0.20.
Si riportano in sintesi in Tabella 5.5 i valori assegnati ai parametri sopra
discussi.
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Tabella 5.5: Ulteriori parametri di input del software Strata
accelerogramma Rγ fmax [Hz] wavelength fraction
1 0.59
20 0.20
2 0.51
3 0.51
4 0.59
5 0.56
6 0.46
7 0.51
Dunque, in Figura 5.19, 5.20 e 5.21 si mostrano gli spettri di RSL dei 7 ac-
celerogrammi e la loro media, calcolati a 2.00 metri di profondità, vale a dire in
corrispondenza del piano di fondazione, nei tre diversi casi studio.
Figura 5.19: Spettro di risposta elastico di "caso I" calcolato a 2 metri di profondità
da software Strata
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Figura 5.20: Spettro di risposta elastico di "caso II" calcolato a 2 metri di profondità
da software Strata
Figura 5.21: Spettro di risposta elastico di "caso III" calcolato a 2 metri di profondità
da software Strata
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5.1.6 RSL da software DEEPSOIL (analisi lineare equiva-
lente)
Il software Deepsoil, all'interno del contesto lineare equivalente, compie un'ana-
lisi del tutto analoga a quella di Strata a partire dai medesimi input ( 5.1.3, 
5.1.4,  5.1.5), pur deﬁnendo le curve di decadimento del modulo di taglio e di
smorzamento in modo diﬀerente. Per ogni strato il programma compie infatti
un'operazione di ﬁtting delle curve G
G0
(γ) e D (γ) andando a determinare me-
diante modelli iperbolici i coeﬃcienti β, s delle curve di carico e scarico, descritte
dall'Equazione 5.8, dove γrev e τrev sono deﬁniti al  4.5.4.3, γm è la deformazione
massima raggiunta nel ciclo di carico, γr = a · (σ′v/σ′ref)b è la deformazione di riferi-
mento, in cui i parametri a e b dipendono anch'essi dalle curve di input; γr, pur
essendo funzione della tensione eﬃcace σ′v adimensionalizzata dalla tensione σ
′
ref
di 0.18 megaPascal, è circa costante per tipologia di materiale.
τ =
γ ·G0
1 + β ·
(
γ
γr
)s (5.8)
La curva di smorzamento è invece calcolata a partire dalla 5.8 in riferimento alle
regole di Masing ( 4.5.4.3) mediante la relazione 5.9.
τ =
2 ·G0
(
γ−γrev
2
)
1 + β ·
(
γ−γrev
2·γr
)s + τrev (5.9)
Gli spettri di risposta ottenuti, riportati in Figura 5.22, 5.23 e 5.24, sono
mediamente simili ai precedenti.
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Figura 5.22: Spettro di risposta elastico di "caso I" calcolato a 2 metri di profondità
da software Deepsoil in contesto lineare equivalente
Figura 5.23: Spettro di risposta elastico di "caso II" calcolato a 2 metri di profondità
da software Deepsoil in contesto lineare equivalente
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Figura 5.24: Spettro di risposta elastico di "caso III" calcolato a 2 metri di profondità
da software Deepsoil in contesto lineare equivalente
5.1.7 RSL da software DEEPSOIL (analisi non lineare)
Il software Deepsoil, in contesto completamente non lineare, opera un'analisi mo-
nodimensionale con soluzione dell'Equazione 4.28 secondo modello a masse discre-
te nel dominio del tempo. Il valore del rapporto di smorzamento ξ ancora una
volta è ﬁssato al 5%.
I parametri di input sono quelli deﬁniti ai  5.1.3,  5.1.4,  5.1.5; il metodo
di deﬁnizione delle curve di decadimento del modulo di taglio e di smorzamento è
simile a quello esposto al  5.1.6, ma l'Equazione 5.9 diventa la 5.11, modiﬁcata
dal fattore di riduzione F (γm), descritta in Equazione 5.10 (Philip and Hashash,
2009), in cui p1, p2 e p3 sono parametri adimensionali determinati a partire dalla
curva di smorzamento di input, mentre Gγm è il modulo di resistenza a taglio
corrispondente alla massima deformazione.
F (γm) = p1 − p2 ·
(
1− Gγm
G0
)p3
(5.10)
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τ = F (γm) ·
 2 ·G0 (γ−γrev2 )
1 + β ·
(
γ−γrev
2·γr
)s − G0 (γ − γrev)
1 + β ·
(
γm
γr
)s
− 2 ·G0 (γ−γrev2 )
1 + β ·
(
γ−γrev
2·γr
)s + τrev
(5.11)
La relazione 5.10, unitamente alla 5.11, rappresenta di fatto il superamento delle
Masing rules nell'approccio completamente non lineare al problema di RSL, es-
sendo i coeﬃcienti p1, p2 e p3 tali da determinare un migliore adattamento della
curva di smorzamento a quella caratterizzante il materiale, come mostrato in Fi-
gura 5.25: si parla infatti di MRDF, Modulus Reduction Damping Factor, vale a
dire di un metodo in cui si riesce a deﬁnire sia l'andamento della rigidezza del
materiale che il suo smorzamento in relazione allo stato deformativo.
Figura 5.25: Confronto tra i metodi MR e MRDF per la determinazione delle curve
di decadimento del modulo di taglio GG0 (a) e di smorzamento D (b)
Gli spettri di risposta da analisi non lineare sono riportati in Figura 5.26, 5.27
e 5.28.
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Figura 5.26: Spettro di risposta elastico di "caso I" calcolato a 2 metri di profondità
da software Deepsoil in contesto completamente non lineare
Figura 5.27: Spettro di risposta elastico di "caso II" calcolato a 2 metri di profondità
da software Deepsoil in contesto completamente non lineare
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Figura 5.28: Spettro di risposta elastico di "caso III" calcolato a 2 metri di profondità
da software Deepsoil in contesto completamente non lineare
5.2 Conclusioni
Si riportano di seguito, in Figura 5.29, 5.30 e 5.31 gli spettri di risposta determinati
secondo le diverse modalità discusse, nei tre diversi casi studio.
In primo luogo si vuole evidenziare come, indipendentemente dalla tipologia di
analisi adottata, la deﬁnizione dei parametri geotecnici comporta delle variazioni
sostanziali nello spettro di risposta che, in tutti i casi proposti, presenta massimi
e minimi diﬀerenti, e per diversi valori del periodo del deposito. A tale proposito,
anche la sola conoscenza della stratigraﬁa locale può essere fondamentale. Si cita
ad esempio il "caso III" descritto al  5.1.4.3, in cui la stratigraﬁa è deﬁnita in
profondità ed esclude la presenza di roccia; unitamente all'utilizzo di una relazione
sperimentale che lega la profondità stessa e la velocità di propagazione delle onde
di taglio, si è resa possibile possibile una valutazione di VS al di sotto dei 60 metri,
mediamente pari a 358 m/s. Quindi si è reputato lecitamente poco realistico il
modello di sottosuolo assunto nel "caso I" con bedrock a 30 metri e velocità di
propagazione delle onde corrispondente al semispazio di 800 m/s. E' pur vero che
l'analisi di "caso III", con bedrock a 110 metri, è da considerarsi comunque incerta
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dal momento che la si è condotta in base all'ipotesi di omogeneità del sottosuolo
della Chiesa di San Paolo a Ripa d'Arno con quello nelle vicinanze, ipotesi che di
fatto è stata giustiﬁcata ﬁno a 40 metri; inoltre le VS di "caso III" non sono state
misurate, come consigliato dalle NTC-08, bensì stimate da correlazioni empiriche.
Si vuole inoltre sottolineare l'importanza dell'analisi rigorosa di RSL in quanto
in tutti i casi analizzati si riscontrano periodi T ai quali sono associati valori
dell'azione sismica di progetto superiori a quelli previsti dal metodo sempliﬁcato di
normativa, che risulta quindi non sempre cautelativo. In questo senso, sopratutto
nel caso di siti di ediﬁci sottoposti a grande aﬀollamento o, come trattato in
questa tesi, di beni culturali, un'analisi rigorosa di RSL ha grande validità dal
punto di vista umano e culturale, al di là del risparmio in termini economici che
essa normalmente comporta.
Andando poi a discutere nel dettaglio gli spettri di RSL in relazione ai proﬁli
sismostratigraﬁci di input, in Figura 5.29 sono mostrati i risultati ottenuti per il
"caso I", con bedrock a 30 metri.
Figura 5.29: Spettri di risposta elastici di "caso I" calcolati a 2 metri di profondità
(bedrock a 32 metri)
Si nota in primis una sostanziale similarità tra le analisi lineari equivalenti di
Strata e Deepsoil: gli spettri risultano infatti superiori a quello di normativa per
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gli stessi valori del periodo, vale a dire per T compreso tra 0.10 e 0.25 secondi
quello ottenuto da software Strata e tra 0.25 e 0.45 quello da Deepsoil, ed entram-
bi tra 0.55 e 1.25 secondi. I picchi dell'azione di progetto risultano in entrambi i
casi superiori a quello di normativa, rispettivamente per Strata e Deepsoil valgo-
no 0.54g (per T pari a 0.20 e 0.30 secondi) e 0.48g (per T pari a 0.30 secondi).
Diverso è invece lo spettro ottenuto con Deepsoil mediante analisi non lineare:
per periodi al di sotto di 0.75 secondi, esso è sempre inferiore allo spettro di nor-
mativa, con il picco, relativo ad un periodo di 0.20 secondi, che si ferma a 0.35g,
ed una zona di maggiore energia, in cui lo supera, ma in un intervallo di perio-
do di ampiezza inferiore rispetto alle precedenti, tra 0.75 e 1.25 secondi. Si può
presumere quindi che il terreno in sito sia caratterizzato da un comportamento
fortemente non lineare e che le analisi di tipo lineare equivalente non siano riu-
scite a rappresentarne i cicli deformativi in maniera adeguata. Lo stesso scenario
si presenta infatti nel "caso II" e nel "caso III", in cui il proﬁlo sismostratigraﬁco
è stato deﬁnito rispettivamente ﬁno a 50 e 110 metri di profondità: si nota però,
coerentemente con l'approfondimento della posizione del bedrock, una diminuzio-
ne dei valori di picco e un aumento dell'ampiezza della zona di maggiore energia
nelle tre diverse analisi. In particolare, in riferimento alla Figura 5.30, i picchi
ottenuti da Strata e Deepsoil in contesto lineare equivalente si sovrappongono me-
diamente al plateau di normativa, intorno a 0.43g, superandolo leggermente nel
primo caso, raggiungendo valori appena inferiori nel secondo, per periodi tra 0.20
e 0.50 secondi. Il picco relativo al caso di analisi non lineare è invece di 0.34g e
corrispondente ad un periodo di 0.20 secondi. In riferimento alla Figura 5.31, i
picchi scendono per gli spettri di Strata e Deepsoil da analisi lineare equivalente
rispettivamente a 0.44g e 0.40g ; quello da analisi non lineare rimane intorno a
0.34g, ma varia il corrispondente periodo di oscillazione, di 0.30 secondi circa. Si
nota inoltre che, per le analisi di tipo non lineare, il picco in accelerazione varia
pochissimo e corrisponde a periodi 0.20-0.30 secondi.
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Figura 5.30: Spettri di risposta elastici di "caso II" calcolati a 2 metri di profondità
(bedrock a 50 metri)
Figura 5.31: Spettri di risposta elastici di "caso III" calcolati a 2 metri di profondità
(bedrock a 110 metri)
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Volendo deﬁnire in prima approssimazione l'azione sismica di progetto della
Chiesa di San Paolo a Ripa d'Arno, si ipotizza per l'ediﬁcio un periodo proprio
che varia tra 0.40 e 0.42 secondi, secondo la formula sempliﬁcata da normativa
T = C1 ·H 34 [s] (7.3.5,  7.3.3.2 NTC-08), dove C1 è pari a 0.05 per strutture in
muratura e H è l'altezza media dell'ediﬁcio, variabile tra 16 e 17 metri. In tal
caso, reputando realistico il "caso II" con bedrock a 50 metri e più rappresenta-
tiva l'analisi eseguita con metodo completamente non lineare, in corrispondenza
del periodo della struttura si determina un valore di accelerazione pari a 0.28g,
nettamente inferiore rispetto allo 0.43g dello spettro omologo di normativa per
terreno di categoria C: essendo quest'ultimo molto cautelativo, l'analisi rigorosa di
RSL eseguita permette di assegnare all'azione sismica un valore inferiore a quello
corrispondente all'analisi sempliﬁcata, dunque di contribuire ad una giusta pro-
gettazione degli interventi di recupero dell'ediﬁcio, comportando anche elementi
di risparmio in termini economici.
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